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6Prefazione
In questi ultimi anni il tema della sicurezza sismica degli edifici storici in
muratura ha assunto particolare rilievo in quanto a partire  soprattutto
dall’ordinanza 3274 del 2003, emanata in seguito al sisma che colpì il
Molise nel 2002, la normativa ha imposto un monitoraggio ed una
classificazione degli edifici storici sotto tutela per quanto riguarda la
vulnerabilità sismica (nel 2008, quest’anno, scade il termine per attuare
quest’opera di classificazione). Si è posto per questo in modo più urgente
il problema dello studio del comportamento degli edifici storici (non solo
quelli che costituiscono monumento, ma anche e soprattutto quelli
minori) e della loro sicurezza.
Le Linee Guida di applicazione dell’Ordinanza 3274 nascono con
l’intento di fornire strumenti e metodologie semplici ed efficaci per
affrontare questo studio nei tempi previsti.
Il problema si pone in modo particolare per le chiese, presenti in grande
quantità sul territorio italiano e di cui costituiscono gran parte del
patrimonio culturale; questi edifici, composti di solito da grandi elementi
murari, non presentano comportamento scatolare, mancando
orizzontamenti, elementi di collegamento efficace e muri di spina interni
e sono particolarmente vulnerabili ad azioni sismiche; presentano inoltre
un comportamento strutturale a sollecitazioni orizzontali che non può
essere colto con un approccio globale basato, ad esempio, su un’analisi
modale lineare: non ci sono modi di vibrare che coinvolgano una
sufficiente parte di massa della struttura; si hanno valori dei coefficienti
di partecipazione dei varii modi di vibrare minori del 10% (in generale
molto più bassi).
Per questo motivo l’esperienza e l’osservazione di casi reali suggeriscono
un approccio di studio degli edifici storici sacri in muratura attraverso
l’analisi della sicurezza sismica dei cosiddetti “macroelementi” in cui si
può suddividere un edificio murario, i quali sono elementi che presentano
un comportamento strutturale autonomo.
Questo lavoro si inserisce in uno studio più ampio iniziato con una tesi di
laurea dal titolo “Analisi Limite di Strutture in Muratura. Teoria e
7Applicazione all'Arco Trionfale” (M. Temprati), che ha studiato il
comportamento  dell’arco trionfale della chiesa collegiata di Santa Maria
del Borgo a San Nicandro Garganico (FG).
Suddividere un edificio in muratura in più elementi è il metodo proposto
nelle Linee Guida, di cui si parla nel primo capitolo del presente lavoro:
la vulnerabilità delle strutture può essere studiata tramite il
moltiplicatore di collasso quale parametro in grado di esprimere il livello
di sicurezza sismica.
Nel secondo capitolo si illustra il calcolo degli indici di vulnerabilità e
delle accelerazioni di danno per la chiesa di Santa Maria del Borgo,
attraverso la compilazione delle schede dette “di II livello”, secondo
quanto indicato nelle Linee Guida.
Nel terzo capitolo viene riportato il calcolo del moltiplicatore di collasso
a ribaltamento della facciata della chiesa. Su questo elemento si è
incentrata l’attenzione nel presente lavoro.
A causa della complessità dello schema strutturale della facciata
connessa ad altri elementi dell’edificio, si è fatto uso del codice di
calcolo agli elementi finiti ABAQUS. Della modellazione del materiale e
del settaggio dei parametri del software si è discusso nel quarto capitolo.
Nel quinto capitolo si illustra l’analisi condotta tramite ABAQUS sullo
stesso schema della facciata utilizzato per il calcolo manuale nel capitolo
tre: l’utilizzo combinato dell’analisi cinematica e del metodo agli
elementi finiti permette per esempi semplici di convalidare i risultat i
ottenibili con un’analisi non-lineare agli elementi finiti e di estenderne la
validità a schemi più completi e più complessi.
Nel sesto capitolo infatti si riportano i risultati delle analisi condotte con
ABAQUS su schemi strutturali in cui si considerano anche gli element i
connessi alla facciata. Si riesce in questo modo ad individuare con
chiarezza il meccanismo di collasso di più facile attivazione per la
facciata e a trarre importanti informazioni sul comportamento strutturale
delle varie parti, anche in vista di un intervento di ristrutturazione e
miglioramento sismico.
8CAPITOLO I
LE LINEE GUIDA
I.1 Finalità delle linee guida
Negli edifici ecclesiastici si possono riscontrare delle caratteristiche
geometrico-costruttive comuni: ciò permette di avere a disposizione vari
casi di studio per ottenere parametri utilizzabili in un ambito applicativo
generale, facendo uso di classi di comportamento, di gruppi tipologici.
Questo lavoro di classificazione è utile per proporre possibili strategie di
intervento sul patrimonio culturale.
In questo capitolo si introdurrà il concetto di macroelemento. Le chiese
infatti si prestano ad una modellazione mediante l’assemblaggio di
schemi strutturali più semplici, definiti macroelementi (facciata, arco
trionfale, abside, sezioni longitudinali ecc.).
Esempio di suddivisione per macroelementi
9Le Linee Guida forniscono indicazioni per la valutazione e riduzione del
rischio sismico del patrimonio culturale tutelato, in applicazione del
D.M. delle Infrastrutture e dei Trasporti 14.9.20051 (nel seguito
denominato NTC) e dell’Ordinanza P.C.M. 3274/03 e sue successive
modifiche ed integrazioni2 (l’Allegato 2, “Norme tecniche per il progetto,
la valutazione e l’adeguamento sismico degli edifici”, viene d’ora in poi
denominato Ordinanza).
Lo scopo è formulare un giudizio sulla sicurezza e sulla conservazione
garantite dall’intervento di miglioramento sismico.
Queste linee guida si riferiscono alle sole costruzioni in muratura.
I.2 Contenuti delle Linee Guida
Vengono fornite indicazione per definire l’azione sismica in relazione
alla pericolosità del sito ed alla destinazione d’uso del  manufatto, e la
capacità della struttura, attraverso una corretta conoscenza e
modellazione del manufatto.
Vanno ridefiniti gli stati limite di riferimento, che non si riferiscono solo
ad esigenze di salvaguardia dell’incolumità delle persone (stato limite
ultimo) e di funzionalità (stato limite di danno), ma  anche alla perdita
del  manufatto ed ai danni ai  beni di valore artistico in  esso contenuti.
L’azione sismica di riferimento viene quindi valutata beneficiando degli
studi già disponibili sulla pericolosità sismica del territorio italiano ed
effettuando, eventualmente, approfondimenti sulle caratteristiche locali
del sito (microzonazione).
Per la valutazione della sicurezza sismica vengono individuati tre livelli,
di crescente completezza, applicabili rispettivamente:
LV1) per le valutazioni della sicurezza sismica da effettuarsi a scala
territoriale su tutti i beni culturali tutelati, secondo quanto disposto
all’articolo 2, comma 3, dell’Ordinanza;
1 Norme tecniche per le costruzioni, D.M. delle Infrastrutture e dei Trasporti, del 14.9.2005. Supplemento
Ordinario n. 159 della
G.U. n. 222 del 23.9.2005.
2 Nel seguito del documento l’Ordinanza verrà sempre indicata come O.P.C.M. 3274/03, facendo implicitamente
riferimento alla versione aggiornata dall’Ordinanza P.C.M. 3316/03, del 2 ottobre 2003, e dall’Ordinanza
P.C.M. 3431/05, del 3 maggio 2005.
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LV2) per le valutazioni da adottare in presenza di interventi locali su
zone limitate del manufatto;
LV3) per il progetto di interventi che modificano il funzionamento
strutturale accertato o quando venga comunque richiesta un’accurata
valutazione della sicurezza sismica del manufatto.
I.2.1 Strumenti per la valutazione della sicurezza sismica su scala
territoriale
L’Ordinanza 3274/03, all’articolo 2, comma 3, prevede che entro cinque
anni si proceda alla verifica sismica sia degli edifici di interesse
strategico e delle opere infrastrutturali la cui funzionalità durante gli
eventi sismici assume rilievo fondamentale per le finalità di protezione
civile, sia degli edifici ed opere infrastrutturali che possono assumere
rilevanza in relazione alle conseguenze di un eventuale collasso. Il
Decreto P.C.M. del 21  ottobre 2003 (G.U. n. 252  del 29.10.2003) elenca
le tipologie di strutture sopra definite: molte delle strutture appartenenti
alla prima categoria sono manufatti tutelati e, nell’ambito della seconda
categoria, sono esplicitamente indicati gli “edifici il cui collasso può
determinare danni significativi al patrimonio storico, artistico e
culturale”. Per questo tali verifiche dovranno essere effettuate su quasi
tutto il patrimonio tutelato.
La Direzione Generale per i Beni Architettonici e Paesaggistici del
Ministero per i Beni e le Attività Culturali ha elaborato un programma
per il monitoraggio dello stato di conservazione dei beni architettonici
tutelati che consiste nella costruzione di una banca dati, contenente per
ciascun manufatto una serie di dati, strutturati attraverso schede,, relativi
alla conoscenza della costruzione e dello stato di conservazione, alla
valutazione della vulnerabilità e del rischio ed dell’eventuale progetto di
interventi per la prevenzione (vedi Allegato A).
La finalità è acquisire, in tempi brevi, una conoscenza del livello di
sicurezza di edifici nelle aree maggiormente sismiche. Le verifiche,
estese a scala territoriale, devono essere intese come valutazione della
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sicurezza sismica, da eseguirsi con metodi semplificati, diversi da quelli
utilizzati per il progetto di un intervento.
E’ in ogni caso necessario valutare quantitativamente l’accelerazione di
collasso e rapportarla a quella attesa nel sito: questo parametro, che sarà
definito indice di sicurezza sismica, è utile per evidenziare le situazioni
più critiche e stabilire priorità per i futuri interventi. Se l’accelerazione
di collasso risulta inferiore a quella attesa nel sito, ciò non implica
l’interruzione delle funzioni svolte, ma determina la necessità di eseguire
una valutazione più accurata, ed eventualmente intervenire in un secondo
momento.
In questo documento sono individuati alcuni semplici modelli meccanici,
utilizzabili per le più diffuse tipologie di manufatto storico; pur se affetti
da incertezze, l’adozione di questi modelli ha il pregio di fornire una
valutazione omogenea a scala territoriale e quindi significativa proprio ai
fini di una pianificazione degli interventi.
Questo strumento è denominato nel documento come livello di
valutazione LV1, e consente la valutazione dell’accelerazione di collasso
attraverso metodi semplificati, basati su un numero limitato di parametri
geometrici e meccanici o che utilizzano strumenti qualitativi
(interrogazione visiva, lettura dei caratteri costruttivi, rilievo critico e
stratigrafico).
Per le valutazioni più accurate, su singoli manufatti, gli strumenti da
adottare sono quelli definiti per la progettazione degli interventi di
miglioramento, secondo il livello denominato LV3.
I.2.2 Criteri per la valutazione della sicurezza sismica e dell’efficacia
dell’intervento
L’Ordinanza, al punto 11.1, indica che “per i beni culturali tutelati è in
ogni caso possibile limitarsi ad interventi di miglioramento, secondo
quanto disposto al comma 4, art. 29 del, "Codice dei Beni Culturali e del
Paesaggio". Con il termine di miglioramento si deve intendere
l’esecuzione di opere che assicurino all’edificio un livello di protezione
sismica non necessariamente uguale a quello previsto per le nuove
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costruzioni; in altre parole, per il patrimonio tutelato non esiste l’obbligo
all’adeguamento sismico.
Nel caso dei manufatti architettonici di interesse storico e culturale
esistono oggettive difficoltà a definire una procedura di verifica dei
requisiti di sicurezza a causa della loro varietà tipologica e della
singolarità specifica dei “monumenti”. Spesso è opportuno accettare un
livello di rischio sismico più elevato rispetto a quello delle strutture
ordinarie, piuttosto che intervenire in modo contrario ai criteri di
conservazione del patrimonio culturale.
Si ritiene comunque necessario, secondo l’Ordinanza, calcolare “i livelli
di accelerazione del suolo corrispondenti al raggiungimento di ciascun
stato limite previsto per la tipologia strutturale dell'edificio, nella
situazione precedente e nella situazione successiva all'eventuale
intervento”.
In queste linee guida viene proposto un percorso di conoscenza ed analisi
in cui il giudizio sul livello di rischio del manufatto o l’idoneità di un
intervento emerge dal confronto tra la capacità della struttura e l’azione
sismica, opportunamente modulata in funzione di ragionevoli livelli di
protezione sismica. Tale confronto non deve essere inteso come una
verifica cogente, ma come un elemento quantitativo da portare in conto in
un giudizio qualitativo complessivo. In questo contesto, tutti i
coefficienti e parametri indicati nelle Linee Guida non hanno valore
prescritt ivo.
Dal punto di vista operativo, la procedura è la seguente:
· valutazione della sicurezza nella situazione attuale (funzionamento
accertato);
· valutazione della capacità di “resistere al sisma”, con interventi
compatibili con le esigenze di tutela delle proprie caratteristiche
specifiche:
 a) se la “capacità sismica” raggiungibile è compatibile con la
pericolosità del sito e la destinazione d’uso proposta, tenendo anche
conto della specificità di ogni singolo caso, l’intervento di miglioramento
è pienamente soddisfacente anche dal punto di vista della sicurezza,
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valutata attraverso un procedimento quantitativo (di fatto viene raggiunto
il livello di un adeguamento sismico);
 b) se la “capacità sismica” raggiungibile è inferiore a quella
auspicabile in relazione alla pericolosità del sito ed alla destinazione
d’uso, ovvero sarebbero necessari interventi troppo invasivi, il
progettista deve ricorrere anche a valutazioni qualitative per giust ificare
l’intervento, che dovranno essere esposte in una relazione esplicativa
delle scelte fatte, ad integrazione della relazione di calcolo. In
particolare, si possono verificare due diverse situazioni, che devono
essere giustificate nella suddetta relazione:
 - il modello meccanico è inadeguato a descrivere in modo attendibile
la complessità di comportamento della costruzione storica: in questo
caso la sicurezza conseguita con l’intervento può essere pienamente
soddisfacente, a fronte di valutazioni qualitative del comportamento
strutturale, basate sull’osservazione della costruzione e sull’analisi
storica;
 - il modello meccanico è attendibile, ma sussistono specifiche esigenze
di conservazione che impediscono l’adozione degli interventi che
sarebbero necessari per soddisfare completamente le richieste di
sicurezza: in questo caso si può, coerentemente con i principi del
miglioramento sismico, adottare un sistema di interventi compatibili
per evitare il danno certo in termini culturali prodotto da un
intervento invasivo (si osserva come l’aver attribuito alla sicurezza,
un valore non assoluto, attraverso un compromesso con le esigenze
di conservazione, non è concettualmente diverso rispetto a quanto
prevedono le norme per proteggere le nuove costruzioni, dove i
livelli di sicurezza sono definiti attraverso un compromesso con i
costi di costruzione).
Le Linee Guida fanno quindi un passo avanti rispetto a quanto
strettamente richiesto dall’Ordinanza, dove è previsto di calcolare le
accelerazioni allo stato limite ultimo e di danno (capacità) prima e dopo
l’intervento, senza un esplicito riferimento alla pericolosità del sito.
L’obiettivo è quello di evitare opere superflue, favorendo il criterio del
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minimo intervento, ma anche evidenziando i casi in cui sia opportuno
agire in modo più incisivo. La valutazione delle accelerazioni
corrispondenti al raggiungimento di determinati stati limite ed il
successivo confronto con l’accelerazione del suolo consente, infatti, da
un lato di giudicare se l’intervento progettato è realmente efficace,
dall’altro fornisce una misura del livello di sicurezza del manufatto a
valle dell’intervento.
Gli interventi possono riguardare singole parti del manufatto o
interessare l’intera struttura; vengono quindi introdotti due diversi livelli
di valutazione:
· valutazioni da adottare in presenza di interventi locali su zone limitate
del manufatto, che non alterano in modo significativo il comportamento
strutturale accertato, per le quali sono suggeriti metodi di analisi locale;
in questo caso la valutazione dell’accelerazione di collasso dell’intero
manufatto, viene effettuata con gli strumenti del livello LV1;
· progetto di interventi che modificano il funzionamento strutturale
accertato o quando venga comunque richiesta un’accurata valutazione
della sicurezza sismica del manufatto; in questo caso le valutazioni
devono riguardare l’intero manufatto, e possono utilizzare i modelli
locali previsti per il livello LV2, applicati in modo complessivo sui
diversi elementi della costruzione, o modelli strutturali globali, nei casi
in cui questi possano essere ritenuti attendibili. L’esperienza ha infatti
mostrato come, per gli edifici storici in muratura, il collasso sia
raggiunto, nella maggior parte dei casi, per perdita di equilibrio di
porzioni limitate della costruzione (definite macroelementi), secondo
meccanismi noti e ricorrenti.
I.2.3 Definizione di stati limite di riferimento per il patrimonio
culturale
Nel caso degli edifici esistenti in muratura, non tutelati, si definiscono
due stati limite, motivati dalla volontà di salvaguardare l’incolumità
degli occupanti nel caso di terremoti rari e di forte intensità (stato limite
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ultimo), e di limitare i danni per terremoti meno intensi ma più frequenti,
dettato sia da ragioni economiche che funzionali (stato limite di danno).
Per i manufatti architettonici di interesse storico artistico, specie se
soggetti alla presenza permanente di persone, possono essere definiti due
analoghi stati limite. Per ragioni di tutela di specifiche opere d’arte
(affreschi, stucchi, ecc.), può essere opportuno definire uno specifico
stato limite:
· SLU (stato limite ultimo) – Sotto l'effetto della azione sismica di
riferimento, caratterizzata da una probabilità di superamento del 10%
in 50 anni e definita al successivo punto 3, eventualmente modulata
tramite il coefficiente di importanza, la struttura, pur subendo danni di
grave entità, mantiene una residua resistenza e rigidezza nei confronti
delle azioni orizzontali e l’intera capacità portante nei confronti dei
carichi verticali.
· SLD (stato limite di danno) – Il manufatto nel suo complesso non
subisce danni gravi che ne giustifichino l’interruzione d'uso in
conseguenza di eventi sismici che abbiano una maggiore probabilità di
occorrenza rispetto a quella della azione sismica di riferimento per lo
stato limite ultimo. Convenzionalmente, si ritiene che l’entità di
questo terremoto più frequente possa essere definita con criterio
analogo a quello utilizzato nel caso di edifici ordinari, ovvero
riducendo l’azione relativa allo SLU per un fattore pari a 2.5.
· SLA (stato limite di danno ai beni artistici) – I beni artistici contenut i
nel manufatto (apparati decorativi, ecc.) subiscono, in  occasione di
un terremoto di livello opportuno (in genere quello preso in
considerazione per lo stato limite di danno), danni di modesta entità,
tali da poter essere restaurati senza una significativa perdita del valore
culturale.
In conclusione:
· la valutazione nei riguardi dello SLU è richiesta per ciascun manufatto
tutelato, anche se utilizzato, in quanto garantisce la salvaguardia degli
occupanti e la conservazione del manufatto;
· la valutazione nei riguardi dello SLD è richiesta nei seguenti casi:
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- a livello complessivo, per i manufatti tutelati di cui si vuole garantire
la funzionalità dopo il terremoto, in relazione al loro uso;
- esclusivamente a livello locale, nelle parti in cui sono presenti beni
tutelati di valore artistico; in presenza di beni artistici di particolare
rilevanza, gli organi di tutela potrebbero richiedere un livello di
protezione sismica più elevato.
I.2.4 Livelli di protezione antisismica
A ciascun bene culturale tutelato, caratterizzato secondo tre categorie di
rilevanza (limitata, media, elevata) e tre categorie d’uso (saltuario o non
utilizzato, frequente, molto frequente), è associato un fattore ?I, detto
fattore di importanza, definito nella tabella sotto. Nel caso in cui
l’edificio tutelato rientri nelle categorie di importanza I o II (definite al
punto 4.7 dell’Ordinanza, Tabella 4.3), come fattore di importanza dovrà
essere adottato il valore ivi indicato.
Categoria di rilevanza
Categoria d’uso Limitata Media Elevata
Saltuario o non
utilizzato 0.5 0.65 0.8
Frequente 0.65 0.8 1
Molto frequente 0.8 1 1.2
Tabella I.1 – Fattori di importanza per i beni culturali tutelati
Categoria Edifici Fattore di
importanza
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I Edifici la cui funzionalità durante il terremoto ha
importanza fondamentale per la protezione civile
1.4
II Edifici importanti in relazione alle conseguenze
di un eventuale collasso
1.2
III Edifici ordinari, non compresi nelle categorie
precedenti
1.0
Tabella I.2 (Tabella 4.3 dell’Ordinanza) – Fattori di importanza
Tale fattore amplifica o riduce l'intensità della azione sismica di
riferimento, definita sulla base della pericolosità sismica del sito; si
applica sia all’azione sismica da adottare per lo stato limite ultimo SLU
sia per lo stato limite di danno SLD.
Il confronto tra il livello di protezione sismica raggiungibile ed il livello
di protezione auspicabile influirà sulla compatibilità dell’uso previsto e
sulle decisioni operative sui lavori di miglioramento sismico da eseguire
e sui provvedimenti generali da adottare per garantire la sicurezza.
I.2.5  Modellazione strutturale, analisi sismica e progetto degli
interventi per il miglioramento
Per la valutazione della sicurezza sismica ed il progetto degli interventi
di miglioramento è opportuno:
· scegliere l’azione sismica di riferimento per il sito;
· definire un livello di protezione sismica di riferimento;
· conseguire una accurata conoscenza della struttura;
· adottare uno o più modelli meccanici della struttura o delle sue parti
(macroelementi);
· esprimere un giudizio positivo sul rapporto tra la sicurezza sismica
raggiunta ed il livello di protezione di riferimento; tale giudizio sarà
espresso in termini globali, anche considerando altri aspetti che sono
stati valutati qualitativamente e che non possono essere considerati
esplicitamente nel calcolo;
· adottare opportune regole di dettaglio nella realizzazione degli
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interventi, volte ad assicurare la compatibilità dei nuovi elementi con
quelli originari.
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I.3 Azione sismica
I.3.1 Categorie di suolo di fondazione
Ai fini della definizione della azione sismica di progetto si definiscono le
seguenti categorie di profilo stratigrafico del suolo di fondazione (le
profondità si riferiscono al piano di posa delle fondazioni, i valori da
utilizzare per Vs, NSPT e Cu sono valori medi):
A - Formazioni litoidi o suoli omogenei molto rigidi caratterizzati da
valori di Vs30 superiori a 800 m/s, comprendenti eventuali strati di
alterazione superficiale di spessore massimo pari a 5 m.
B - Depositi di sabbie o ghiaie molto addensate o argille molto
consistenti, con spessori di diverse decine di metri, caratterizzati da un
graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da
valori di Vs30 compresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvero resistenza
penetrometrica NSPT > 50, o coesione non drenata cu>250 kPa).
C - Depositi di sabbie e ghiaie mediamente addensate, o di argille di
media consistenza, con spessori variabili da diverse decine fino a
centinaia di metri, caratterizzati da valori di Vs30 compresi tra 180 e 360
m/s (15 < NSPT < 50, 70 <cu<250 kPa).
D - Depositi di terreni granulari da sciolti a poco addensati oppure
coesivi da poco a mediamente consistenti , caratterizzati da valori di Vs30
< 180 m/s (NSPT < 15, cu<70 kPa).
E - Profili di terreno costituiti da strati superficiali alluvionali, con valori
di  Vs30 simili a quelli dei tipi C o D e spessore compreso tra 5 e 20 m,
giacenti su di un substrato di materiale più rigido con Vs30 > 800 m/s.
In aggiunta a queste categorie se ne definiscono altre due, per le quali
sono richiesti studi speciali per la definizione dell’azione sismica da
considerare:
S1 - Depositi costituiti da, o che includono, uno strato spesso almeno 10
m di argille/limi di bassa consistenza, con elevato indice di plasticità (PI
> 40) e contenuto di acqua, caratterizzati da valori di Vs30 < 100 m/s (10
< cu < 20 kPa)
S2 - Depositi di terreni soggetti a liquefazione, di argille sensitive, o
qualsiasi altra categoria di terreno non classificabile nei tipi precedenti
20
Nelle definizioni precedenti Vs30 è la velocità media di propagazione
entro 30 m di profondità delle onde di taglio e viene calcolata con la
seguente espressione:
s30
i
i 1,N i
30V h
v=
=
å
dove hi e  Vi indicano lo spessore (in m) e la velocità delle onde di taglio
(per deformazioni di taglio ? < 10-6) dello strato i-esimo, per un totale di
N strati presenti nei 30 m superiori.
Il sito verrà classificato sulla base del valore di Vs30, se disponibile,
altrimenti sulla base del valore di NSPT.
Nei casi in cui la determinazione diretta della velocità Vs non sia
disponibile, la classificazione si effettua in base ai valori del numero
equivalente di colpi NSPT,30 dello Standard Penetration Test, nei terreni
prevalentemente a grana grossa, e della resistenza non drenata
equivalente cu,30 , nei terreni prevalentemente a grana fine. La resistenza
penetrometrica dinamica equivalente NSPT,30 è definita dall’espressione:
M
i
i=1
SPT,30 M
i
i=1 SPT,i
h
N =
h
N
å
å
La coesione non drenata equivalente cu,30 è definita dall’espressione:
K
i
i=1
u,30 K
i
i=1 u,i
h
c
h
c
=
å
å
Dove:
· hi - spessore della i-esima formazione o strato compreso nei primi 30
m di profondità sottostanti il piano di imposta delle fondazioni;
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· Vs,i - velocità delle onde di taglio nella i-esima formazione o strato
(per deformazioni di taglio ? < 10-6);
· NSPT,i - numero di colpi NSPT nella i-esima formazione o strato;
· cu,i - coesione non drenata nella i-esima formazione o strato;
· M - numero di formazioni o strati di terreni a grana grossa compresi
nei primi 30 m di profondità sottostanti il piano di imposta delle
fondazioni;
· K - numero di formazioni o strati di terreni a grana fina compresi nei
primi 30 m di profondità sottostanti il piano di imposta delle
fondazioni.
Nel caso di sottosuoli costituiti da stratificazioni di terreni a grana
grossa e a grana fina ricadenti nelle classi da A ad E, quando non si
disponga di misure dirette della velocità delle onde di taglio, si deve
procedere come segue:
· determinare NSPT,30 limitatamente agli strati di terreno a grana grossa
compresi entro la profondità H;
· determinare cu,30 limitatamente agli strati di terreno a grana fina
compresi entro la profondità H;
· individuare le classi corrispondenti singolarmente ai parametri NSPT,30
e cu,30;
· riferire il sottosuolo alla classe peggiore tra quelle individuate al punto
precedente.
Questo approccio è particolarmente utile nel caso delle valutazioni della
sicurezza sismica da effettuarsi a scala territoriale (LV1), in quanto tali
parametri sono spesso già disponibili da precedenti indagini geognostiche
del sito o di siti vicini.
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I.3.2 Definizione dell’accelerazione orizzontale del terreno
La divisione in zone sismiche di quattro diversi livelli di pericolosità
sismica è giustificata per la sua semplicità nella progettazione di nuove
strutture ma risulta eccessivamente cautelativa, in molti casi, se ci si
rivolge alla protezione dei manufatti esistenti. Valori elevati
dell’accelerazione orizzontale possono indurre verso il progetto di
interventi di miglioramento sismico invasivi e non giustificati.
L’accelerazione di riferimento ag, definita come picco dell’accelerazione
orizzontale del terreno, su sottosuolo di categoria A, con probabilità di
superamento del 10% in 50 anni, a meno di più avanzati studi di
dettaglio, può essere definita a partire dalle mappe di pericolosità alla
base della zonazione sismica vigente, elaborate in conformità ai criteri
enunciati nell’Ordinanza. Il valore di riferimento per il sito potrà essere
ottenuto sulla base di dati disponibili di acclarato valore scientifico o, ad
esempio, ricavato dalla Mappa di Pericolosità elaborata dall’Istituto
Nazionale di Geofisica e Vulcanologia3. L’accelerazione di ancoraggio
dello spettro di risposta elastico ag è quindi definita arrotondando per
eccesso tale valore, con passo di 0.005 g (essendo g l’accelerazione di
gravità).
3 http://zonesismiche.mi.ingv.it/mappa_ps_apr04/italia.html, Gruppo di Lavoro (2004). Redazione della
mappa di pericolosità sismica prevista dall’Ordinanza PCM 3274 del 20 marzo 2003. Rapporto Conclusivo
per il Dipartimento della Protezione Civile, INGV, Milano-Roma, aprile 2004, 65 pp. + 5 appendici.
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I.3.3 Spettri di risposta
Il modello di riferimento per la descrizione del moto sismico è costituito
dallo spettro di risposta elastico. Questo è definito, in relazione alle
diverse categorie di sottosuolo, analogamente agli edifici ordinari
(Allegato 2 dell’Ordinanza 3274/03, come modificato dall’Ordinanza
3431/05, punto 3.2.3).
Nel caso di terremoti di bassa magnitudo ed in generale per le verifiche
allo stato limite di danno, è possibile adottare spettri differenti, definiti a
partire dalle due tipologie previste dall’Eurocodice 8 e dalle NTC.
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Spettri differenti possono essere adottati a seguito di specifiche analisi di
amplificazione locale del moto sismico, secondo le modalità di seguito
indicate.
Lo spettro di risposta elastico è costituito da una forma spettrale (spettro
normalizzato), considerata indipendente dal livello di sismicità,
moltiplicata per il valore della accelerazione massima (agS) del terreno
che caratterizza il sito.
Lo spettro di risposta elastico della componente orizzontale è definito
dalle espressioni seguenti:
??T<TB ( )÷÷
ø
ö
çç
è
æ
-×+×= 15,21Sa(T)S ge h
BT
T
TB?T<TC h××= 5,2Sa(T)S ge
TC?TD T
TCh××= 5,2Sa(T)S ge
TD?0 2ge 5,2Sa(T)S T
TT DCh××=
in cui:
S è un fattore che tiene conto del profilo stratigrafico del suolo di
fondazione. Per strutture con fattore di importanza ?I>1, erette sopra o in
vicinanza di pendii con inclinazione >15° e dislivello superiore a circa 30
metri, l’azione sismica dovrà essere incrementata moltiplicandola per un
coefficiente di amplificazione topografica ST. In assenza di studi
specifici si potranno utilizzare per ST i seguenti valori:
•  ST = 1,2 per siti in prossimità del ciglio superiore di pendii scoscesi
isolat i;
•  ST = 1,4 per siti prossimi alla sommità di profili topografici aventi
larghezza in cresta molto inferiore alla larghezza alla base e pendenza
media >30°;
•  ST = 1,2 per siti del tipo b) ma con pendenza media inferiore.
Il prodotto S·ST può essere assunto non superiore a 1.6.
? è un fattore che tiene conto di un coefficiente di smorzamento viscoso
equivalente ?? ?diverso da 5 (? = 1 per ? = 5), essendo ?? ?espresso in
percentuale :
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( )
10 0,55
5
h = ³
+ x
T è il periodo di vibrazione dell’oscillatore semplice;
TB,  TC,  TD sono i periodi che separano i diversi rami dello spettro,
dipendenti dal profilo stratigrafico del suolo di fondazione. I valori di TB,
TC,  TD e S da assumere, salvo più accurate determinazioni, per le
componenti orizzontali del moto e per le categorie di suolo di
fondazione, sono riportati nella Tabella I.3:
Categoria di
suolo S TB TC TD
A 1,0 0,15 0,4 2
B, C, E 1,25 0,15 0,5 2
D 1,35 0,2 0,8 2
Tabella I.3 - parametri per lo spettro di risposta della componente orizzontale
Lo spettro di risposta per la componente verticale è definito dalle
seguenti espressioni:
??T<TB ( )Ve g
B
TS (T) 0,9 a S 1 0,3 1
T
æ ö
= × × + h× -ç ÷
è ø
TB?T<TC Ve gS (T) 0,9 a S 0,3= × × ×h×
TC?TD CVe g
TS (T) 0,9 a S 0,3
T
= × × ×h× ×
TD?0 C DVe g 2
T TS (T) 0,9 a S 0,3
T
= × × ×h× × ,
con i valori dei parametri riportati in tabella sotto:
Categoria di suolo S TB TC TD
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A, B, C, D, E 1,0 0,05 0,15 1,0
Tabella I.4 - parametri per lo spettro di risposta della componente verticale
Lo spettro di risposta elastico dello spostamento potrà ottenersi per
trasformazione diretta dello spettro di risposta elastico delle
accelerazioni, usando la seguente espressione:
2
De e
TS (T) S (T)
2
æ ö= ç ÷pè ø
Gli spettri sopra definiti potranno essere applicati per periodi di
vibrazione che non eccedono 4,0 s. Per periodi superiori lo spettro dovrà
essere definito da appositi studi.
Nei casi in cui non si possa valutare adeguatamente l’appartenenza del
profilo stratigrafico del suolo di fondazione, ed escludendo comunque i
profili di tipo S1 e S2, si adotterà in generale la categoria D o, in caso di
incertezza di attribuzione tra due categorie, la condizione più cautelativa.
I.3.4 Spostamento e velocità del terreno
I valori dello spostamento e della velocità orizzontali massimi del suolo
dg e vg sono dati dalle seguenti espressioni:
dg = 0,025·S·TC·TD·ag
vg = 0,16·TC·ag
I.3.5 Spettri di progetto per lo stato limite ultimo
Le capacità dissipative delle strutture possono essere messe in conto
attraverso un fattore riduttivo delle forze elastiche, detto fattore di
struttura q. L'azione sismica di progetto Sd(T) è in tal caso data dallo
spettro di risposta elastico di cui al punto I.2.3, con le ordinate ridotte
utilizzando il fattore q. I valori numerici del fattore q vengono definiti in
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funzione dei materiali e delle tipologie strutturali. Lo spettro di progetto
per le componenti orizzontali è definito dalle seguenti espressioni:
??T<TB d g
B
T 2,5S (T) a S 1 1
T q
æ öæ ö
= × + -ç ÷ç ÷
è øè ø
TB?T<TC d g
2,5S (T) a S
q
= × ×
TC?TD Cd g
T2,5S (T) a S
q T
= × × ×
TD?0 C Dd g 2
T T2,5S (T) a S
q T
= × × × ,
in cui TB, TC, TD sono definiti in tab. 1.3. Si assumerà comunque Sd(T) ?
0,2 ag. A meno di adeguate analisi giustificative, lo spettro di progetto
della componente verticale dell’azione sismica è dato dalle seguenti
espressioni, con q = 1,5 per qualunque tipologia strutturale e di
materiale:
??T<TB Vd g
B
T 3,0S (T) 0,9 a S 1 1
T q
æ öæ ö
= × × + -ç ÷ç ÷
è øè ø
TB?T<TC Vd g
3,0S (T) 0,9 a S
q
= × × ×
TC?TD CVd g
T3,0S (T) 0,9 a S
q T
= × × × ×
TD?0 C DVd g 2
T T3,0S (T) 0,9 a S
q T
= × × × × ,
in cui TB, TC, TD sono definiti in tab. 1.4.
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I.3.6 Spettri di progetto per lo stato limite di danno
Se non si esegue una puntuale valutazione dell’azione sismica
corrispondente alla probabilità di superamento, lo spettro di progetto da
adottare per la limitazione dei danni può essere ottenuto riducendo lo
spettro elastico secondo un fattore pari a 2,5.
I.3.7 Valori di q in analisi lineare
Nel caso di verifica con analisi lineare, il valore di q da utilizzare è pari
a:
0
1
q=2,0 a×
a
 per edifici regolari in elevazione;
0
1
q=1,5 a×
a
 negli altri casi.
 In assenza di più precise valutazioni, potrà essere assunto un rapporto
0
1
a
a
 pari a 1,5.
?1 è il moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale,
mantenendo costanti le altre azioni, il primo pannello murario raggiunge
la sua resistenza ultima (a taglio o a presso-flessione).
?0 è il 90% del moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale,
mantenendo costanti le altre azioni, l’edificio raggiunge la massima forza
resistente.
I.3.8 Combinazione dell’azione sismica con le altre azioni
Le verifiche devono essere effettuate per la seguente combinazione dell’
azione sismica con le altre azioni:
( )I k k 2i Ki
i
E G P Qg + + + yå
dove:
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?I fattore di importanza;
E azione sismica per lo stato limite in esame;
Gk carichi permanenti al loro valore caratteristico;
Pk valore caratteristico dell’azione di precompressione, a cadute di
tensione avvenute;
?2i coefficiente di combinazione che fornisce il valore quasi-permanente
dell’azione variabile Qi;
QKi valore caratteristico della azione variabile Qi.
Gli effetti dell’azione sismica sono valutati tenendo conto delle masse
associate ai seguenti carichi gravitazionali:
( )k Ei ki
i
G Q+ yå
dove:
?Ei è il coefficiente di combinazione dell’azione sismica variabile Qi, che
tiene conto della probabilità che tutti i carichi ?EiQKi siano presenti in
occasione del sisma, e si ottiene moltiplicando ?2i per ?.
I valori dei coefficienti ?2i e ? sono riportati nelle tabelle 1.5 e 1.6.
Destinazione d’uso ?2i
Abitazioni, Uffici 0,30
Uffici aperti al pubblico, Scuole, Negozi, Autorimesse 0,60
Tetti e coperture con neve 0,20
Magazzini, Archivi, Scale 0,80
Vento, variazione termica 0,00
Tabella 1.5 –coefficienti ?2i per la destinazione d’uso
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Carichi ai piani ?
Copertura 1,0
Archivi 1,0
Carichi correlati 0,8
Carichi indipendenti 0,5
Tabella 1.6-coefficienti per edifici
I.3.9 Effetti di sito
Qualora siano eseguite determinazioni più accurate del moto sismico
locale è consentito utilizzare spettri specifici per il sito, motivando le
situazioni nelle quali le ordinate di tali spettri risultano inferiori all’80%
dello spettro elastico standard, applicabile in relazione alla categoria di
terreno di fondazione.
I.4 Conoscenza del manufatto
I.4.1 Generalità
La conoscenza della costruzione storica in muratura è fondamentale. Per
il patrimonio culturale tutelato è ancora più critica l’impossibilità di
conoscere i dati caratterizzanti originariamente la fabbrica, le modifiche
intercorse nel tempo; inoltre, l’esecuzione di una completa campagna di
indagini può risultare troppo invasiva.
C’è per questo la necessità di tecniche di analisi ed interpretazione
mediante fasi conoscitive dal diverso grado di attendibilità, anche in
relazione al loro impatto. La conoscenza può infatti essere conseguita
con diversi livelli di approfondimento. Lo studio delle caratteristiche
della fabbrica è finalizzato alla definizione di un modello interpretativo
che consenta sia un’interpretazione qualitativa del funzionamento
strutturale, sia l’analisi strutturale per una valutazione quantitativa. Il
grado di attendibilità del modello sarà legato al livello di
approfondimento ed ai dati disponibili.
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Da questo punto di vista vengono introdotti diversi livelli di conoscenza,
ad approfondimento crescente, al quale saranno legati fattori di
confidenza da utilizzare nell’analisi finalizzata sia alla valutazione dello
stato attuale sia a seguito degli eventuali interventi.
Il percorso della conoscenza può essere ricondotto alle seguenti attività:
- l’identificazione della costruzione, la sua localizzazione in relazione a
particolari aree a rischio, ed il rapporto con il contesto urbano;
l’analisi consiste in un primo rilievo schematico del manufatto e
nell’identificazione di eventuali elementi di pregio;
- il rilievo geometrico della costruzione nello stato attuale, per una
completa descrizione stereometrica della fabbrica, compresi gli
eventuali fenomeni fessurativi e deformativi;
- l’individuazione dell’ evoluzione della fabbrica dall’ipotetica
configurazione originaria all’attuale;
- l’individuazione degli elementi costituenti l’organismo resistente,
nell’accezione materica e costruttiva, con particolare attenzione rivolta
alle tecniche di realizzazione, ai dettagli costruttivi ed alle connessioni
tra gli elementi;
- l’identificazione dei materiali, del loro stato di degrado, delle loro
proprietà meccaniche;
- la conoscenza del sottosuolo e delle strutture di fondazione.
I.4.1.2 Livelli di conoscenza e fattori di confidenza
Identificata la costruzione, vengono definiti i tre seguenti livelli di
conoscenza:
· LC1 – conoscenza limitata: rilievo geometrico completo; limitato
rilievo materico e degli elementi costruttivi; parametri meccanici
desunti da dati disponibili; in assenza di dati geologici e
d’informazioni storiche sulle strutture fondali, limitate indagini sul
terreno e le fondazioni;
· LC2 – conoscenza adeguata: rilievo geometrico completo di
restituzione grafica e quadri  fessurativi e deformativi; esteso rilievo
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materico e degli elementi costruttivi; limitate indagini sui parametri
meccanici dei materiali; limitate indagini sul terreno e le fondazioni;
· LC3 – conoscenza accurata: rilievo geometrico completo di
restituzione grafica e quadri fessurativi e deformativi; esaustivo rilievo
materico e degli elementi costruttivi; estese indagini sui parametri
meccanici dei materiali; estese o esaustive indagini sul terreno e le
fondazioni.
A ciascun livello di conoscenza viene associato un fattore di confidenza.
I fattori di confidenza FC associati ai livelli di conoscenza sono fornit i
dalla Tabella 1.7.
LIVELLO DI CONOSCENZA LC1 LC2 LC3
Fattore di confidenza – FC 1,35 1,2 1
Tabella 1.7 – Fattori di confidenza e livelli di conoscenza
I fattori di confidenza si applicano in modo diverso in funzione dei
modelli per la valutazione della sicurezza sismica, che possono essere
così classificati:
· modelli che considerano la deformabilità e la resistenza dei materiali e
degli elementi strutturali;
· modelli che considerano l’equilibrio limite dei diversi elementi della
costruzione, pensando il materiale muratura come rigido e non
resistente a trazione (creazione di un cinematismo di blocchi rigidi,
attraverso l’introduzione di opportune sconnessioni).
Nel primo caso il fattore di confidenza si applica alle proprietà dei
materiali, riducendo sia i moduli elastici sia le resistenze. Nel caso si
adottino modelli di corpo rigido, nei quali la resistenza del materiale non
può essere tenuta in conto se non in forma approssimata, il fattore di
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confidenza si applica direttamente alla capacità della struttura, riducendo
l’accelerazione corrispondente ai diversi stati limite.
Il livello di conoscenza limitata LC1 può essere adottato solo per le
valutazioni della sicurezza sismica denominate LV1, ovvero quelle da
effettuarsi a scala territoriale su tutti i beni culturali tutelati. Non è
accettabile che un intervento di miglioramento sismico su un manufatto
tutelato, per il quale è richiesto un livello di valutazione LV2 o LV3,
venga progettato e realizzato senza una conoscenza per lo meno
adeguata; in particolare, nel caso di interventi locali (LV2), il livello di
conoscenza raggiunto dovrà essere definito considerando
prevalentemente le indagini svolte in prossimità della zona d’intervento.
Per i diversi livelli di conoscenza, per ogni tipologia muraria, i valor i
medi dei parametri meccanici verranno definiti come segue:
LC1 - Resistenze: i minimi degli intervalli riportati in tabella 1.8 per la
tipologia muraria in considerazione; moduli elastici: i minimi degli
intervalli riportati nella tabella suddetta;
LC2 – Resistenze: medie degli intervalli riportati in tabella 1.8 per la
tipologia muraria in considerazione; moduli elastici: valori medi degli
intervalli riportati nella tabella suddetta;
LC3 – Si distinguono tre casi:
caso a) Nel caso siano disponibili tre valori sperimentali di resistenza.
Resistenze: media dei risultati delle prove; moduli elastici: media delle
prove o valori medi degli intervalli riportati nella tabella 1.8 per la
tipologia muraria in considerazione.
caso b) Nel caso siano disponibili due valori sperimentali di resistenza.
Se il valore di resistenza è compreso nell'intervallo riportato nella
tabella 1.8 per la tipologia muraria in considerazione si assumerà come
resistenza il valore medio dell'intervallo, se è maggiore dell’estremo
superiore dell’intervallo si assumerà quest’ultimo come resistenza, se
è inferiore al minimo dell'intervallo, si utilizzerà come valore medio il
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valore medio sperimentale. Per i moduli elastici vale quanto indicato
per il caso a.
caso c) Nel caso sia disponibile un valore sperimentale di resistenza. Se
il valore di resistenza è compreso nell'intervallo riportato nella tabella
1.8 per la tipologia muraria in considerazione, oppure superiore, si
assumerà come resistenza il valore medio dell'intervallo. Se il valore
di resistenza è inferiore al minimo dell'intervallo, si utilizzerà come
valore medio il valore sperimentale. Per i moduli elastici vale quanto
indicato per il caso LC3 – caso a.
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fm? ?0 E G w
Tipologia di muratura
min
max
min
max
min
max
min
max
min
max
Muratura in pietrame
disordinata
(ciottoli,pietre erratiche
e irregolari)
60
90
2,0
3,2
690
1050
115
175 19
Muratura a conci
sbozzati, con paramento
di limitato spessore e
nucleo interno)
110
155
3,5
5,1
1020
1440
170
240 20
Muratura in pietre a
spacco con buona
tessitura
150
200
5,6
7,4
1500
1980
250
330 21
Muratura a conci di
pietra tenera (tufo,
calcarenite, ecc.)
80
120
2,8
4,2
900
1260
150
210 16
Muratura a blocchi
lapidei squadrati
300
400
7,8
9,8
2340
2820
390
470 22
Muratura in mattoni
pieni e malta di calce
180
280
6,0
9,2
1800
2400
300
400 18
Muratura in mattoni
semipieni con malta
cementizia (es: doppio
UNI)
380
500
24
32
2800
3600
560
720 15
Muratura in blocchi
laterizi forati (perc.
foratura<45%)
460
600
30,0
40,0
3400
4400
680
880 12
Muratura in blocchi
laterizi forati, con giunti
verticali a secco (perc.
foratura <45%)
300
400
10,0
13,0
2580
3300
430
550 11
Muratura in blocchi di
calcestruzzo (per.
foratura tra 45% e 65%)
150
200
9,5
12,5
2200
2800
440
560 12
Muratura in blocchi di
calcestruzzo semipieni
300
440
18,0
24,0
2700
3500
540
700 14
Tabella 1.8 - Valori di riferimento riferiti alle condizioni: malta di caratteristiche
scarse, assenza di ricorsi (listature), paramenti semplicemente accostati o mal
collegati.
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fm = resistenza media a compressione della muratura
?0 = resistenza media a taglio della muratura
E = valor medio del modulo elastico della muratura
G = valor medio del modulo di elasticità tangenziale
w = peso specifico medio della muratura
I.5 Modelli per la valutazione della sicurezza sismica
I.5.1 Il comportamento sismico delle costruzioni storiche in muratura
Le strutture storiche in muratura costituiscono un insieme vario e
complesso per tipologie e tecniche costruttive, per cui l’analisi del loro
comportamento strutturale e la valutazione della loro sicurezza sono
condizionate da incertezze riguardo alle proprietà meccaniche dei
materiali e alle condizioni di vincolo tra gli elementi.
Queste costruzioni non sono state progettate utilizzando i principi della
meccanica dei materiali e delle strutture ma su un approccio basato
sull’intuizione e l’osservazione, con considerazioni di equilibrio dei
corpi rigidi e sperimentando il comportamento delle costruzioni già
realizzate; questo approccio ha portato ad elaborare criteri esecutivi e di
proporzionamento geometrico configurabili come regole dell’arte. Tale
approccio non è scientificamente rigoroso e risulta affidabile solo se
utilizzato all’interno dei limiti di validità della regola (come è dimostrato
dai crolli sperimentati nel passato); tuttavia riconoscere in una
costruzione la conformità alle regole dell’arte costituisce un primo
elemento di valutazione della sicurezza.
Un ulteriore elemento di valutazione può essere il “collaudo” della storia,
di cui l’esistenza stessa della costruzione ci fornisce testimonianza,
collaudo che risulta spesso insufficiente nei riguardi del rischio sismico,
in quanto una costruzione potrebbe non essere ancora stata colpita da un
terremoto violento. Inoltre, la capacità della struttura può essersi
modificata per un effetto di accumulo del danno.
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I.5.2 Metodi di analisi sismica
È possibile ricorrere a quattro diversi metodi di analisi, in funzione del
modello con il quale vengono descritte la struttura ed il suo
comportamento sismico. Nel caso del patrimonio culturale, la valutazione
della capacità della struttura e della sicurezza sismica andranno effettuate
utilizzando in modo opportuno i diversi metodi di analisi:
· analisi statica o cinematica lineare
· analisi dinamica modale
· analisi statica o cinematica non lineare
· analisi dinamica non lineare
I.5.2.1 Analisi statica o cinematica lineare
L’azione sismica di riferimento al suolo, per lo stato limite ultimo, viene
ridotta attraverso il fattore di struttura, per consentire una verifica in
campo elastico; in questo modo si tiene implicitamente conto delle
ulteriori capacità di spostamento, una volta raggiunta la resistenza limite,
prima che la struttura arrivi allo stato limite ultimo.
Nel caso di un’analisi elastica lineare ad elementi finiti, il modello deve
essere sottoposto ad un sistema di forze orizzontali la cui entità
complessiva è definita nell’Ordinanza (punto 4.5.2). Tali forze possono
essere distribuite in ragione della quota delle diverse masse, in accordo
con quanto indicato nell’Ordinanza, solo nel caso di costruzioni
assimilabili dal punto di vista strutturale ad un edificio ordinario. Negli
altri casi dovranno essere assunte: a) una distribuzione di forze
proporzionale alle masse; b) una distribuzione di forze proporzionale al
principale modo di vibrazione nella direzione di analisi, stimato sulla
base della distribuzione delle rigidezze e delle masse nei diversi elementi
ed eventualmente corretto con procedimenti iterativi. Il periodo di
vibrazione potrà essere stimato con la formula indicata nell’Ordinanza
solo nel caso di strutture assimilabili ad edifici; per le altre strutture
dovrà essere stimato con formule opportune o ricavato a partire dalla
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forma modale principale, adottando, per i materiali, i valori dei moduli
elastici fessurati.
Il valore da assumersi per il coefficiente di struttura deve essere
giustificato dalle capacità di spostamento della struttura in campo
fessurato, valutate sulla base sia della tipologia di manufatto, sia della
qualità costruttiva (materiali, dettagli costruttivi, collegamenti). Gli
effetti torsionali accidentali possono essere trascurati, se non sono
significativi.
L’uso di un’analisi elastica lineare ad elementi finiti ha in genere poco
significato per una struttura complessa, in quanto si ottengono valori
puntuali dello stato tensionale nel materiale muratura, da confrontarsi per
la verifica con i valori caratteristici di resistenza del materiale. Con
questo tipo di analisi si riscontrano, generalmente, tensioni di trazione
non accettabili nella muratura, o elevate tensioni di compressione, molto
influenzate dalla discretizzazione in elementi finiti (concentrazioni
tensionali negli spigoli).
Le verifiche puntuali potrebbero quindi non essere soddisfatte anche in
condizioni che nella realtà sono sicure, a seguito di una locale
ridistribuzione tensionale nelle aree interessate.
Nel caso in cui sia possibile ricondurre l’analisi sismica alla valutazione
distinta di diversi meccanismi locali, è possibile utilizzare gli strumenti
dell’analisi limite, in particolare nella forma del teorema cinematico.
L’analisi cinematica lineare, come definita nell’Ordinanza (Allegato 11.C
delle Linee Guida), consiste nel calcolo del moltiplicatore orizzontale dei
carichi che attiva il meccanismo di collasso e nella valutazione della
corrispondente accelerazione sismica al suolo. Per la verifica allo SLU,
tale accelerazione viene confrontata con quella di riferimento, ridotta con
un opportuno fattore di struttura.
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I.5.2.2Analisi dinamica modale
L’analisi dinamica modale viene condotta attraverso un modello elastico
lineare (ad esempio ad elementi finiti) e quindi la sua attendibilità nella
valutazione del comportamento in condizioni limite di resistenza, per gli
antichi manufatti architettonici in muratura, è spesso limitata. Infatti le
analisi lineari possono essere utilmente applicate solo quando emerge che
l’escursione in campo non lineare è modesta.
Può essere utilizzata per valutare il modo principale di vibrazione in
ciascuna direzione e determinare un’attendibile distribuzione di forze da
adottare nell’analisi statica lineare. Considerare il contributo dei modi
superiori ha poco significato per una struttura caratterizzata da un
comportamento non lineare dei materiali già per valori modest i
dell’azione orizzontale.
L’analisi modale con spettro di risposta, che presuppone il principio di
sovrapposizione degli effetti e regole di combinazione modale calibrate
su strutture a telaio, non dovrebbe ritenersi attendibile, specie nel caso di
strutture complesse.
L’analisi dinamica modale può essere utilizzata con maggiore confidenza
in presenza di strutture flessibili e strutturalmente ben modellabili, come
ad esempio le torri, i campanili o altre strutture a prevalente sviluppo
verticale.
I.5.2.3 Analisi statica o cinematica non lineare
L’analisi statica o cinematica non lineare consiste nella valutazione del
comportamento sismico della struttura (legame forza-spostamento
generalizzato) ed in particolare della capacità di spostamento allo stato
limite ultimo, da confrontarsi con lo spostamento richiesto dal terremoto,
valutato in termini spettrali. Tale analisi può essere eseguita con un
modello che rappresenti il comportamento globale della costruzione o
attraverso modelli di sottostrutture (macroelementi: porzioni
architettoniche riconoscibili e caratterizzate da un comportamento in
qualche misura autonomo dal resto della costruzione), operando verifiche
40
locali.
Nel caso dell’analisi statica non lineare, la curva di capacità della
struttura può essere derivata dal legame forza-spostamento generalizzato,
ottenuto attraverso un’analisi incrementale, per esempio con il  metodo
degli elementi finiti, ut ilizzando legami costitutivi non lineari e, se
necessario, considerando la non linearità geometrica. L’analisi consiste
nell’applicare i carichi gravitazionali ed un sistema di forze orizzontali,
che vengono scalate, mantenendo invariati i rapporti relativi tra le stesse,
in modo da far crescere monotonamente lo spostamento orizzontale di un
punto di controllo, fino al raggiungimento delle condizioni ultime.
In presenza di costruzioni fortemente irregolari, la distribuzione di forze
inizialmente adottata potrebbe non essere più significativa per la struttura
danneggiata; in questi casi è possibile fare ricorso ad analisi di tipo
adattivo, aggiornando progressivamente la distribuzione di forze.
Nel caso dei beni architettonici, la varietà delle geometrie e dei sistemi
costruttivi rende impossibile definire a priori le caratteristiche di una
distribuzione di forze statiche equivalenti al sisma. L’analisi può essere
eseguita considerando due distinte distribuzioni di forze: a) una
distribuzione di forze proporzionale alle masse; b) una distribuzione di
forze analoga a quella utilizzata per l’analisi statica lineare,
proporzionale al principale modo di vibrazione nella direzione di analisi
(nel caso di edifici, è possibile assumere un modo lineare con l’altezza).
Per quanto riguarda l’individuazione della capacità di spostamento
ultimo, nel caso in cui il modello sia in grado di descrivere una risposta
strutturale con degrado della resistenza (softening), grazie a legami
costitutivi dei materiali particolarmente sofisticati e/o condizioni limite
sugli spostamenti dei singoli elementi strutturali, esso sarà definito in
corrispondenza di una riduzione della reazione massima orizzontale pari
al 20%; nel caso invece siano utilizzati un legame elastico non lineare,
quale è il modello di solido non resistente a trazione, o legami di tipo
elastico perfettamente plastico, l’analisi sarà portata avanti fino a
spostamenti significativi, senza la necessità di definire uno spostamento
limite ultimo. Al crescere dello spostamento del nodo di controllo dovrà
essere valutata la compatibilità a livello locale in termini di fenomeni di
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crisi locale (sfilamento delle travi, perdita di ingranamento tra i conci
murari, ecc.).
La conversione del legame forza-spostamento generalizzato in sistema
bi-lineare equivalente e la corrispondente valutazione della risposta
massima in spostamento potranno essere effettuate con procedimento
analogo a quanto indicato nell’Ordinanza (punti 4.5.4, 8.1.5.4 e 8.1.6). Il
rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza massima del sistema
bi-lineare equivalente non potrà superare un valore massimo ammissibile,
definito in base alle caratteristiche di duttilità e dinamiche proprie di
ciascuna tipologia e comunque compreso tra 3 e 6.
Nel caso di edifici caratterizzati da pareti di spina ed orizzontamenti
intermedi, è possibile fare riferimento al metodo proposto dall’Ordinanza
per gli edifici esistenti in muratura, con le precisazioni indicate al
successivo punto I.5.4.1.
In alternativa al metodo degli elementi finiti è possibile fare ricorso
all’analisi limite, attraverso un’analisi per cinematismi di collasso,
assegnando incrementalmente al cinematismo configurazioni variate in
spostamenti finiti di entità crescente. Questa prende il nome di analisi
cinematica non lineare e consente di valutare le capacità di spostamento
del sistema dopo che il meccanismo si è attivato. La procedura per la
determinazione del sistema bi-lineare equivalente e per la valutazione
della risposta massima in spostamento (diverse rispetto al caso
dell’analisi statica non lineare) è descritta nell’Allegato 11.C
dell’Ordinanza.
I.5.2.4 Analisi dinamica non lineare
L’analisi dinamica non lineare può essere utilizzata con modelli non
lineari ad elementi finiti (o a telaio equivalente), purché i legami
costitutivi siano in grado di simulare non solo il degrado di rigidezza e
resistenza a livello puntuale, ma anche le caratteristiche dissipative
associate al comportamento ciclico isteretico. Questo metodo di analisi
non può prescindere dall’esecuzione di un’analisi statica non lineare, al
fine di determinare la capacità di spostamento ultimo della struttura,
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eventualmente attraverso una limitazione della duttilità.
Dal punto di vista operativo, l’analisi dinamica non lineare presuppone
l’utilizzo di diversi gruppi di accelerogrammi (almeno tre, ma meglio se
in numero di sette, in accordo a quanto indicato dall’Ordinanza, punti
3.2.7 e 4.5.5) compatibili con lo spettro di risposta corrispondente al tipo
di sottosuolo o diversamente determinati. Dovrà essere adeguatamente
selezionato il passo temporale di integrazione delle equazioni del moto,
eventualmente attraverso un’analisi di convergenza.
È quindi opportuno utilizzare questo metodo di analisi solo in casi molto
particolari, quando la complessità della struttura e l’importante
contributo di diversi modi di vibrazione non consentono di ricondurre la
risposta sismica a quella di un sistema non lineare equivalente ad un solo
grado di libertà. In tali casi, l’analisi dinamica non lineare spesso porta
alla valutazione di una richiesta di spostamento inferiore a quella stimata
con l’analisi statica non lineare.
I.5.2.5 Analisi limite
L’analisi limite intende valutare il carico di collasso attraverso il
moltiplicatore critico dei carichi ?0.
I due teoremi su cui si basa l’analisi limite sono quelli di Greenberg-
Prager:
• teorema cinematico o del limite superiore: dato un meccanismo
qualsiasi di collasso cinematicamente ammissibile, in condizioni di
uguaglianza tra il lavoro esterno dei carichi ?P (? positivo) e il
lavoro interno compiuto in corrispondenza delle cerniere plastiche, ?,
moltiplicatore cinematicamente ammissibile dei carichi, è sempre
maggiore o uguale all’effettivo moltiplicatore critico ?0.
• teorema statico o del limite inferiore: il moltiplicatore dei carichi ?,
associato ad una qualsiasi distribuzione dei momenti flettenti
staticamente ammissibile, è sempre inferiore o uguale ad ?0.
Dove:
- ? è il moltiplicatore dei carichi; per assegnate configurazioni di carico
le intensità si accrescono proporzionalmente ad ?
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- ?0 è il moltiplicatore critico dei carichi; al crescere delle forze
proporzionalmente ad ?, corrisponde una progressiva formazione di
cerniere plastiche fino a che si forma un cinematismo; il valore di ? cui
corrisponde la labilità della struttura viene definito moltiplicatore critico
dei carichi.
Questi teoremi generano due corrispondenti metodi di calcolo del
moltiplicatore di collasso:
• Il metodo statico consiste nell’assumere una configurazione
staticamente ammissibile delle tensioni dipendente da un certo
numero di parametri e cercare il corrispondente massimo tra tutti i
moltiplicatori staticamente ammissibili
• Il metodo cinematico consiste nell’assumere un meccanismo di
collasso dipendente da parametri geometrici e in seguito minimizzare
il corrispondente moltiplicatore del meccanismo considerato
In accordo con l’unicità del teorema, il moltiplicatore staticamente
ammissibile e quello cinematicamente ammissibile coincidono
necessariamente con quello di collasso.
Analisi limite dei meccanismi locali di collasso in edifici esistenti in
muratura (Allegato C dell’Ordinanza)
Negli edifici esistenti in muratura spesso avvengono collassi parziali per
cause sismiche, in genere per perdita di equilibrio di porzioni murarie; la
verifica nei riguardi di questi meccanismi assume significato se è
garantita una certa monoliticità della parete muraria, tale da impedire
collassi puntuali per disgregazione della muratura. Meccanismi locali si
verificano nelle pareti murarie prevalentemente per azioni perpendicolari
al loro piano, mentre nel caso di sistemi ad arco anche per azioni nel
piano.
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Illustrazione di un possibile collasso parziale
Le verifiche con riferimento ai meccanismi locali di danno e collasso
possono essere svolte tramite l’analisi limite dell’equilibrio, secondo
l’approccio cinematico, che si basa sulla scelta del meccanismo di
collasso e la valutazione dell’azione orizzontale che attiva tale
cinematismo.
L’applicazione del metodo di verifica presuppone quindi l’analisi dei
meccanismi locali ritenuti significativi per la costruzione, che possono
essere ipotizzati sulla base della conoscenza del comportamento sismico
di strutture analoghe danneggiate da sisma, o individuati considerando la
presenza di eventuali stati fessurativi; inoltre andranno tenute presente la
qualità della connessione tra le pareti murarie, la tessitura muraria, la
presenza di catene, le interazioni con altri elementi della costruzione o
degli edifici adiacenti.
L’approccio cinematico permette inoltre di determinare l’andamento
dell’azione orizzontale che la struttura è in grado di sopportare
all’evolversi del meccanismo. Tale curva è espressa attraverso un
moltiplicatore ?, rapporto tra le forze orizzontali applicate ed i
corrispondenti pesi delle masse presenti, rappresentato in funzione dello
spostamento dk di un punto di riferimento del sistema; la curva deve
essere determinata fino all’annullamento di ogni capacità di sopportare
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azioni orizzontali (?=0). Tale curva può essere trasformata nella curva di
capacità di un sistema equivalente ad un grado di libertà, nella quale può
essere definita la capacità di spostamento ultimo del meccanismo locale,
da confrontare con la domanda di spostamento richiesta dall’azione
sismica.
Per ogni possibile meccanismo locale ritenuto significativo per l’edificio,
il metodo si articola nei seguenti passi:
• trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile
(catena cinematica), attraverso l’individuazione di corpi rigidi, definit i
da piani di frattura ipotizzabili per la scarsa resistenza a trazione della
muratura (meccanismo di danno e collasso);
• valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi ?0 che comporta
l’attivazione del meccanismo (stato limite di danno);
• valutazione dell’evoluzione del moltiplicatore orizzontale dei carichi ?
al crescere dello spostamento dk di un punto di controllo della catena
cinematica, usualmente scelto in prossimità del baricentro delle masse,
fino all’annullamento della forza sismica orizzontale;
• trasformazione della curva così ottenuta in curva di capacità, ovvero in
accelerazione a* e spostamento d* spettrali, con valutazione dello
spostamento ultimo per collasso del meccanismo (stato limite ultimo),
definito in seguito;
• verifiche di sicurezza, attraverso il controllo della compatibilità degli
spostamenti e/o delle resistenze richieste alla struttura.
Per l’applicazione del metodo di analisi si ipotizza, in genere:
• resistenza nulla a trazione della muratura;
• assenza di scorrimento tra i blocchi;
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• resistenza a compressione infinita della muratura.
Tuttavia, per una simulazione più realistica del comportamento, è
possibile considerare, in forma approssimata: a) gli scorrimenti tra i
blocchi, considerando la presenza dell’attrito; b) le connessioni, anche di
resistenza limitata, tra le pareti murarie; c) la presenza di catene
metalliche; d) la limitata resistenza a compressione della muratura,
considerando le cerniere adeguatamente arretrate rispetto allo spigolo
della sezione; e) la presenza di pareti a paramenti scollegati.
Analisi cinematica lineare
Per ottenere il moltiplicatore orizzontale ?0 dei carichi che porta
all’attivazione del meccanismo locale di danno è necessario applicare ai
blocchi rigidi che compongono la catena cinematica le seguenti forze: i
pesi propri, applicati nel loro baricentro; i carichi verticali portati dagli
stessi; un sistema di forze orizzontali proporzionali ai carichi verticali
portati, se queste non sono efficacemente trasmesse ad altre parti
dell'edificio; eventuali forze esterne (ad esempio quelle trasmesse da
catene metalliche); eventuali forze interne (ad esempio le azioni legate
all’ingranamento tra i conci murari). Assegnata una rotazione virtuale ?K
al generico blocco k, è possibile determinare in funzione di questa e della
geometria della struttura, gli spostamenti delle diverse forze applicate
nella rispettiva direzione. Il moltiplicatore ?0 si ottiene col Principio dei
Lavori Virtuali in termini di spostamenti, uguagliando il lavoro totale
eseguito dalle forze esterne ed interne applicate al sistema in
corrispondenza dell’atto di moto virtuale:
n n m n o
0 i x,i j x, j i y,i h h fi
i 1 j n 1 j 1 h 1
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Dove:
· n è il numero di tutte le forze peso applicate ai diversi blocchi
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della catena cinematica;
· m è il numero di forze peso non direttamente gravanti sui blocchi
le cui masse, per effetto dell’azione sismica, generano forze
orizzontali sugli elementi della catena cinematica, non
efficacemente trasmesse ad altre parti dell’edificio;
· o è il numero di forze esterne, non associate a masse, applicate ai
diversi blocchi;
· Pi è la generica forza peso applicata (peso proprio o portato);
· Pj è la generica forza peso, non direttamente applicata sui blocchi,
la cui massa, per effetto dell’azione sismica, genera una forza
orizzontale sugli elementi della catena cinematica, in quanto non
efficacemente trasmessa ad altre parti dell’edificio;
· ?x,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione
dell’i-esimo peso Pi, assumendo come verso positivo quello
associato alla direzione secondo cui agisce l’azione sismica che
attiva il meccanismo;
· ?x,j è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione
dello j-esimo peso Pj , assumendo come verso positivo quello
associato alla direzione secondo cui agisce l’azione sismica che
attiva il meccanismo;
· ?yi è lo spostamento virtuale verticale del punto di applicazione
dell’ i-esimo peso Pi , assunto positivo se verso l’alto;
· Fh è la generica forza esterna (in valore assoluto), applicata ad un
blocco;
· ?h è lo spostamento virtuale del punto dove è applicata la h-esima
forza esterna, nella direzione della stessa, di segno positivo se con
verso discorde;
· Lfi è il lavoro di eventuali forze interne.
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Analisi cinematica non lineare
Legame tra il moltiplicatore ? e lo spostamento generalizzato
Al fine di conoscere la capacità di spostamento della struttura fino al
collasso attraverso il meccanismo considerato, il moltiplicatore
orizzontale ? dei carichi può essere valutato non solo sulla
configurazione iniziale, ma anche su configurazioni variate  della catena
cinematica, rappresentative dell’evoluzione del meccanismo e descritte
dallo spostamento dk di un punto di controllo del sistema. L’analisi deve
essere condotta fino al raggiungimento della configurazione cui
corrisponde l’annullamento del moltiplicatore ?, in corrispondenza dello
spostamento dk,0.
In corrispondenza di ciascuna configurazione del cinematismo di blocchi
rigidi, il valore del moltiplicatore ? può essere valutato utilizzando
l’equazione dell’analisi cinematica lineare, riferendosi alla geometria
variata.
L’analisi può essere svolta per via grafica, individuando la geometria del
sistema nelle diverse configurazioni fino al collasso, o per via analitico-
numerica, considerando una successione di rotazioni virtuali finite ed
aggiornando progressivamente la geometria del sistema.
Se le diverse azioni vengono mantenute costanti all’evolversi del
cinematismo, la curva che si ottiene è pressoché lineare; in tal caso, in
via semplificata, è richiesta la sola valutazione dello spostamento dk,0 per
cui si ha l’annullamento del moltiplicatore, e la curva assume la seguente
espressione:
k
0
k0
d1
d
æ ö
a = a -ç ÷
è ø
Tale configurazione può essere ottenuta esprimendo la geometria in una
generica configurazione variata, funzione della rotazione finita ?k,0,
applicando il Principio dei Lavori Virtuali avendo posto ?=0, e ricavando
da tale equazione, in genere non lineare, l’incognita ?k,0.
Nel caso in cui si tenga in conto la progressiva variazione delle forze
esterne con l’evolversi del cinematismo, la curva potrà essere assunta
lineare a tratti, valutandola in corrispondenza degli spostamenti per cui si
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verificano eventi significativi (ad esempio: snervamento della catena,
rottura della catena, ecc.).
Valutazione della curva di capacità (oscillatore equivalente)
Noto l’andamento del moltiplicatore orizzontale ? dei carichi in funzione
dello spostamento dk del punto di controllo della struttura, deve essere
definita la curva di capacità dell’oscillatore equivalente, come relazione
tra l’accelerazione a* e lo spostamento d*. La massa partecipante al
cinematismo M* può essere valutata considerando gli spostamenti virtuali
dei punti di applicazione dei diversi pesi, associati al cinematismo, come
una forma modale di vibrazione:
2n m
i x, j
i 1*
n m
2
i x,i
i 1
P
M
g P
+
+
+
=
æ ö
dç ÷
è ø=
d
å
å
Dove
• n+m è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, per effetto
dell’azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della
catena cinematica;
• ?x,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione
dell’i-esimo peso Pi.
 L’accelerazione sismica spettrale a* si esprime:
n m
0 i
0i 1
0 * *
P
g
M e
+
=
a ×
a
a = =
å
,
dove:
g è l’accelerazione di gravità;
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*
*
n m
i
i 1
gMe
P
+
=
=
å
 è la frazione di massa partecipante della struttura.
Lo spostamento spettrale d* dell’oscillatore equivalente può essere
ottenuto come spostamento medio dei diversi punti nei quali sono
applicati i pesi Pi, pesato sugli stessi. In via approssimata, noto lo
spostamento del punto di controllo dk è possibile definire lo spostamento
spettrale equivalente con riferimento agli spostamenti virtuali valutati
sulla configurazione iniziale:
n m
i x,i
* i 1
k n m
x,k i
i 1
P
d d
P
+
=
+
=
d
=
d
å
å
.
Dove:
?x,k è lo spostamento virtuale orizzontale del punto k, assunto come
riferimento per la determinazione dello spostamento dk. Nel caso in cui la
curva presenti un andamento lineare, la curva di capacità assume l’
espressione:
*
* *
0 *
0
d1
d
æ ö
a = a -ç ÷
è ø
,
dove:
d0* è lo spostamento spettrale equivalente a dk,0.
La resistenza e la capacità di spostamento relativa agli stati limite di
danno e ultimo verrà valutata sulla curva di capacità, in corrispondenza
dei punti seguenti:
• stato limite di danno: dall’ accelerazione spettrale ?0, in
corrispondenza dell’attivazione del meccanismo di danno;
• stato limite ultimo: dallo spostamento spettrale du, corrispondente al
minore fra gli spostamenti così definiti:
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 a) il 40% dello spostamento per cui si annulla il moltiplicatore ?,
valutato su una curva in cui si considerino solamente le azioni di cui è
verificata la presenza fino al collasso;
 b) lo spostamento corrispondente a situazioni localmente incompatibili
con la stabilità degli elementi della costruzione, nei casi in cui questo
sia valutabile.
Verifiche di sicurezza
Stato limite di danno
La verifica di sicurezza è soddisfatta qualora l’accelerazione spettrale di
attivazione del meccanismo sia superiore all'accelerazione dello spettro
elastico definito precedentemente, valutata per T=0, opportunamente
amplificato per considerare la quota della porzione di edificio interessata
dal cinematismo:
g*
0
a S Z1 1,5
2,5 H
æ öa ³ +ç ÷
è ø
dove:
Z è l’altezza, rispetto alla fondazione dell'edificio, del baricentro delle
forze peso le cui masse, per effetto dell'azione sismica, generano forze
orizzontali sugli elementi della catena cinematica del meccanismo
H è l’altezza della struttura rispetto alla fondazione.
Nel caso di meccanismi locali, lo stato limite di danno corrisponde
all’insorgere di fessurazioni che non interessano l’intera struttura ma solo
una sua parte; pertanto nel caso di edifici esistenti in muratura, pur
essendo auspicabile il soddisfacimento di questo stato limite, la sua
verifica non è richiesta.
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Stato limite ultimo
Si può procedere con uno dei criteri seguenti.
- Verifica semplificata con fattore di struttura q (analisi cinematica
lineare)
La verifica è soddisfatta se l'accelerazione spettrale *0a  che attiva il
meccanismo soddisfa la seguente disuguaglianza:
g*
0
a S Z1 1,5
q H
æ öa ³ +ç ÷
è ø
,
dove q è fattore di struttura pari a 2.
- Verifica mediante spettro di capacità (analisi cinematica non lineare)
 La verifica di sicurezza dei meccanismi locali nei confronti dello Stato
limite ultimo (SLU) consisterà nel confronto tra la capacità di
spostamento ultimo *ud  del meccanismo locale e la domanda di
spostamento ?d, valutata attraverso uno spettro definito in analogia a
quello utilizzato per la verifica degli elementi non strutturali in
corrispondenza del periodo secante Ts.
Definito lo spostamento * *s ud =0,4d  ed individuata sulla curva di capacità
l'accelerazione *sa , corrispondente allo spostamento
*
sd , il periodo
secante è calcolato come:
*
s
s *
s
dT 2
a
= p
La domanda di spostamento??d(Ts) sarà così ottenuta:
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Ts ? 1,5T1 ( )
2
s
d s g 2 2
s
1
Z3 1
T HT a S 0,5
4 T1 1
T
æ öæ öç ÷+ç ÷ç ÷è øD = -ç ÷p æ öç ÷+ -ç ÷ç ÷è øè ø
1,5T1?Ts?TD ( ) 1 sd s g 2
1,5 T T ZT a S 1,9 2, 4
4 H
× æ öD = +ç ÷p è ø
TD?Ts ( ) 1 Dd s g 2
1,5 T T ZT a S 1,9 2,4
4 H
× æ öD = +ç ÷p è ø
dove T1 è il primo periodo di vibrazione della struttura nella direzione
considerata.
La verifica di sicurezza è soddisfatta se lo spostamento ultimo soddisfa la
relazione:
£ *d u? d
I.5.3 Livelli di valutazione della sicurezza sismica
LV1: analisi qualitativa e valutazione con modelli meccanici
semplificati
La conoscenza del livello di rischio cui è soggetto il patrimonio
architettonico tutelato è indispensabile per la sua conservazione e per la
sicurezza.
La verifica di sicurezza sismica può essere condotta con riferimento a
metodi semplificati, gli unici applicabili su ampia scala in tempi
relativamente brevi, che siano tuttavia in grado di stimare l’accelerazione
del suolo corrispondente al raggiungimento dello stato limite ultimo. Tale
valore dell’accelerazione, rapportato all’accelerazione di picco
caratteristica del sito, serve solamente a definire un indice di sicurezza
sismica (IS), utile a stabilire delle priorità di intervento; interventi di
miglioramento sismico per la mitigazione del rischio saranno
eventualmente realizzati, se necessari, dopo una valutazione più
approfondita (LV2 o LV3).
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L’indice di sicurezza sismica IS è così definito:
SLU
S
I T g
aI =
? SS a
dove: aSLU è l’accelerazione al suolo che porta al raggiungimento dello
stato limite ultimo; ?I è il coefficiente di importanza; S è il fattore che
tiene conto del profilo stratigrafico del sottosuolo di fondazione; ST è il
coefficiente di amplificazione topografica; ag è l’accelerazione di
riferimento nel sito.
Valori dell’indice di sicurezza sismica maggiori di 1 indicano che il
manufatto è idoneo a sopportare l’azione sismica prevista nella zona; al
contrario se IS<1, la sicurezza del manufatto è inferiore a quella
auspicabile.
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LV2: valutazione su singoli macroelementi (meccanismi locali di
collasso)
Questo livello di valutazione si applica nei casi in cui sono previst i
interventi di restauro che interessano singole parti della costruzione.
La valutazione della sicurezza sismica in progetti di intervento su singoli
elementi può essere eseguita riferendosi a modelli locali, che riguardano
porzioni strutturalmente autonome della costruzione (macroelementi).
Nel caso di interventi locali che non modificano in modo sostanziale il
funzionamento originale, sarebbe  gravoso imporre una valutazione
complessiva estesa all’intera costruzione. Tuttavia, siccome l’Ordinanza
richiede che per qualsiasi intervento di miglioramento venga calcolata
l’accelerazione di collasso relativamente al manufatto nel suo complesso,
in questi casi la valutazione della sicurezza sismica complessiva può
essere stimata con gli strumenti del livello di valutazione LV1.
Nella definizione dei macroelementi e dei meccanismi di collasso che
possono interessare la zona oggetto di intervento è necessario considerare
l’eventuale presenza di stati di danneggiamento pregressi (specie se di
origine sismica) e le conoscenze sul comportamento di strutture simili.
L’analisi cinematica, lineare o non lineare, rappresenta lo strumento in
genere più efficace ed agevole per tale valutazione; i risultati ottenibili
possono però essere eccessivamente cautelativi se non vengono
considerati i diversi dettagli costruttivi che determinano il
comportamento reale: presenza di catene, ammorsamento tra murature
ortogonali, tessitura muraria, condizioni di vincolo degli orizzontamenti.
Per ciascun macroelemento analizzato, il confronto tra le accelerazioni
allo stato limite ultimo prima e dopo l’intervento consente di esprimere
un giudizio sul grado di miglioramento conseguito.
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LV3: valutazione complessiva della risposta sismica del manufatto
Il livello LV3 considera la sicurezza sismica della costruzione nel suo
complesso o in sue singole parti significative (macroelementi). Questo
livello di valutazione deve essere adottato nella progettazione di
interventi che modifichino il funzionamento accertato della costruzione e
quando il restauro riguarda un edificio di tipo strategico.
È possibile procedere alla scomposizione della struttura in parti
(macroelementi), a condizione che venga valutata la ripartizione delle
azioni sismiche tra i diversi sistemi strutturali, in ragione delle diverse
rigidezze e dei collegamenti tra le stesse; tale ripartizione può essere
approssimata, purché venga garantito l’equilibrio nei riguardi della
totalità delle azioni orizzontali. La valutazione può quindi essere eseguita
con gli stessi metodi utilizzati al livello LV2, ma sistematicamente su
ciascun elemento della costruzione.
Confrontando i valori ottenuti nei diversi macroelementi si può
evidenziare l’inutilità di alcuni interventi: a) se il margine di
miglioramento è modesto rispetto all’impatto dell’intervento sulla
conservazione; b) per l’eccessiva sicurezza fornita ad alcuni
macroelementi rispetto agli altri.
I.5.4 Modelli di valutazione per tipologie
I.5.4.3 Chiese, oratori ed altre strutture con grandi aule, senza
orizzontamenti intermedi
L'analisi sistematica dei danni subiti dalle chiese in occasione dei
principali eventi sismici italiani dal 1976 ha evidenziato come il
comportamento sismico di questa tipologia di manufatti possa essere
interpretato attraverso la loro scomposizione in porzioni architettoniche
(macroelementi), caratterizzate da una risposta strutturale
sostanzialmente autonoma rispetto alla chiesa nel suo complesso.
Nella maggior parte dei casi è preferibile procedere con verifiche locali.
Sul singolo macroelemento è possibile condurre un’analisi statica, lineare
o non lineare, ad esempio con un modello ad elementi finiti. Appaiono
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tuttavia più efficaci i metodi di analisi cinematica (lineare o non lineare)
previsti per la verifica dei meccanismi locali nell’edilizia esistente in
muratura (Allegato 11.C dell’Ordinanza).
Nel caso di interventi di riparazione e miglioramento a seguito di un
evento sismico, l’individuazione dei macroelementi e dei corrispondent i
meccanismi di collasso, dovrà necessariamente essere correlata al
funzionamento accertato attraverso la lettura del danno sismico.
Nel caso di interventi che possono modificare la risposta globale si dovrà
effettuare una valutazione dell’ accelerazione al suolo prima e dopo
l’intervento per tutti i macroelementi, in relazione ai diversi stati limite.
Nello stato attuale dovrà essere valutata preliminarmente la ripartizione
delle azioni sismiche orizzontali tra i macroelementi; nello stato di
progetto, le modifiche strutturali introdotte con l’intervento potrebbero
incidere sull’originale ripartizione delle azioni sismiche, con effetti
anche negativi su alcuni macroelementi.
Nel caso in cui l’intervento riguardi un’area, la valutazione può limitarsi
al livello LV2, risultando superflua e problematica una valutazione
complessiva della chiesa. L’analisi sarà effettuata a livello del singolo
macroelemento sul quale si interviene. In questi casi, essendo la
valutazione della capacità dell’intero organismo comunque richiesta, è
possibile adottare un metodo semplificato (LV1), quale ad esempio
quello proposto nel seguito.
Modello semplificato per la stima dell’accelerazione del suolo
corrispondente agli stati limite (LV1)
Nella maggior parte delle chiese risulta poco significativo assumere un
comportamento unitario e complessivo;  un’alternativa per la valutazione
LV1 è fare ricorso ai parametri della scheda di rilievo del danno e della
vulnerabilità6, che costituisce un’esperienza precedente alla stesura delle
Linee Guida in questione e già consolidata.
6 Scheda chiese di II livello per il rilievo del danno e della vulnerabilità: in Regione Molise, Consiglio
Nazionale delle Ricerche. Beni Monumentali e Terremoto: dall’emergenza alla ricostruzione, DEI
Tipografia del Genio Civile, Roma, 2005 (Capitolo 4, Allegati C1, C2 e C3).
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 Se ne parla nel capitolo successivo.
I.6 Quadro riassuntivo del percorso di valutazione della sicurezza
sismica
Nei paragrafi precedenti sono state illustrate le indicazioni che le Linee
Guida forniscono per la valutazione della sicurezza sismica del
patrimonio culturale, da eseguirsi secondo quanto previsto dal “Codice
dei beni culturali e del paesaggio” (D.L. n. 42, 22.01.2004), dalle
“Norme tecniche per le costruzioni” (D.M. delle Infrastrutture e dei
Trasporti, 14.9.2005) ed, in particolare, dall’Ordinanza (OPCM 3274/03
e s.m.i.).
Per quanto riguarda la valutazione dell’azione sismica, i livelli di
protezione sismica cui fare riferimento possono essere definiti, attraverso
il fattore di importanza ?I, sulla base di una classificazione del manufatto
secondo tre diverse categorie di rilevanza e tre categorie d’uso, come
visto sopra. L’accelerazione orizzontale di riferimento al suolo ag non
dovrà necessariamente essere assunta sulla base della zonazione sismica
del territorio, ma è possibile beneficiare di più accurate stime della
pericolosità sismica.
 Per la valutazione della capacità sismica della costruzione sono stati
introdotti e precisati:
• tre diversi livelli di conoscenza (LC), in funzione del grado di
approfondimento delle indagini sul manufatto; a ciascuno di essi è
collegato un fattore di confidenza FC, per tener conto delle incertezze
insite nella valutazione;
• tre diversi livelli di valutazione (LV), corrispondenti alle diverse
esigenze di un’analisi della sicurezza sismica: 1) valutazione della
vulnerabilità del patrimonio culturale a scala territoriale; 2)
progettazione di interventi di miglioramento sismico su singoli
elementi della costruzione; 3) progettazione di interventi di
miglioramento sismico che coinvolgono il comportamento dell’interno
manufatto.
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La Tabella 1.11 riporta sinteticamente le relazioni intercorrenti tra livelli
di valutazione, livelli di conoscenza, fattori di confidenza, modelli di
calcolo e tipo di analisi.
Analisi del rischio sismico del patrimonio culturale
Finalità
dell’analisi
Livello
minimo di
valutazion
e
Livello di
conoscenz
a minimo*
Fattore
di
confiden
za
Modello di
calcolo
Tipo
di
analis
i
Valutazione a
scala territoriale
dell’indice di
sicurezza
sismica
LV1 LC1 1,35
Modelli
semplificati (a
base meccanica,
statistica o
qualitativa)
Static
a
linear
e**
LC2 1,2
Accertamento di
dettaglio della
sicurezza
sismica sul
singolo
manufatto
LV3
LC3 1
Meccanismi
locali di collasso
su singole
porzioni di
manufatto
Tutti
Progettazione di interventi di miglioramento sismico
Finalità
dell’analisi
Livello di
valutazion
e minimo
Livello di
conoscenz
a minimo*
Fattore
di
confiden
za
Modello di
calcolo
Tipo
di
analis
i
LC2*** 1,2Interventi locali
su zone limitate
del manufatto
LV2
LC3*** 1
Meccanismi
locali di collasso
su singole
porzioni di
manufatto
Tutti
LC2 1.2
Interventi che
coinvolgono il
funzionamento
sismico
dell’intero
manufatto
LV3
LC3 1.0
Meccanismi
locali di collasso
esaustivi.
Modello globale
Tutti
Tabella 1.10 – Quadro riassuntivo per la valutazione della capacità sismica.
* Per l’individuazione del livello di conoscenza, nel caso in cui
per la muratura si adotti un modello di calcolo a corpo rigido,
non si devono considerare le prescrizioni minime sulle indagini
di caratterizzazione meccanica della muratura.
** Nel caso di modelli semplificati a base meccanica.
*** Livello di conoscenza da valutarsi nelle sole zone interessate
dall’intervento (per le altre è sufficiente LC1).
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CAPITOLO II
APPLICAZIONE DELLA METODOLOGIA DI VALUTAZIONE
DELLA SICUREZZA SISMICA
Qui si illustra il procedimento che permette di valutare la sicurezza di
una chiesa in muratura nei confronti del fenomeno sismico, attraverso
la compilazione di un modello predisposto di scheda, detta scheda di
secondo livello.
II.1 La chiesa di Santa Maria del Borgo
La chiesa oggetto della valutazione è la collegiata di Santa Maria del
Borgo, situata nel comune di San Nicandro (o Sannicandro)
Garganico, in provincia di Foggia, comune che si trova in zona
sismica di seconda categoria: come in molti comuni della zona, vari
edifici hanno subito danni nel sisma dell’ottobre 2002; è tutt’ora
sottoposta a restauro; questo progetto di restauro rientra in un più
ampio programma di verifica del rischio sismico sul territorio
nazionale, secondo l’Ordinanza 3274/03, che richiede che si effettui
entro quest’anno (2008) la verifica sismica di edifici di interesse
strategico e di edifici il cui collasso risulterebbe rilevante.
L’edificio di Santa Maria del Borgo è dichiarato di rilevante valore
storico-religioso, artistico e monumentale (ai sensi della Legge 1
giugno 1939 n. 1089).
Come detto, il corpo della chiesa è in muratura di tufo, risultato di
vari rimaneggiamenti, il più importante dei quali avvenuto nel 1693 in
seguito al terremoto del 1688.
La pianta basilicale presenta tre navate scandite da dodici pilastri e la
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volta a botte (della seconda metà dell'Ottocento) con lunette. È
presente un’abside poligonale, e manca invece il transetto. La
facciata, di forma rettangolare, abbraccia l'estensione delle tre navate,
ed è interamente costituita di blocchi di pietra squadrati. Il campanile,
che sorge un paio di metri a Nord-Est del corpo della chiesa, è a torre
quadrata, dello stesso stile della facciata, diviso in tre sezioni da due
cornicioni marcapiano. L'ultima ospita l'aula campanaria. La torre
termina con una cuspide ottagonale.
Sul lato Ovest si aprono tre cappelle; un’altra, invece, è sulla navata
sinistra.
All’interno, sono presenti opere di un certo rilievo storico e artistico.
Non sono presenti muri di spina interni che possano favorire un
comportamento scatolare dell’edificio; le volte sono sottili e non
costituiscono per questo un valido collegamento orizzontale tra gli
elementi della struttura.
L’edificio non è stato sottoposto ad una continuativa opera di
manutenzione.
II.2 Strutture in muratura
La muratura è un materiale composito costituito dall’assemblaggio di
elementi che possono essere naturali (pietre erratiche, a spacco,
sbozzate o squadrate) o artificiali (laterizi). Le variabili caratteristiche
sono: il materiale costituente gli elementi (pietra, laterizio, terra
cruda, ecc., usati anche in modo misto); le dimensioni e la forma degli
elementi; la tecnica di assemblaggio (a secco o con giunti di malta); la
tessitura, ovvero la disposizione geometrica degli elementi; ulterior i
dettagli (listatura, uso di scaglie, ecc.). La risposta meccanica di
questo materiale composito dipende da tutte queste variabili.
Gli elementi hanno in genere comportamento elasto-fragile, con
resistenza a trazione minore rispetto a quella a compressione, ma
comunque significativa. La malta presenta un comportamento elasto-
fragile in trazione, con resistenza molto bassa; in compressione e a
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taglio il suo comportamento è duttile e fortemente non lineare. La
risposta meccanica dei giunti è influenzata dall’attrito con forti non-
linearità.
Le caratteristiche meccaniche della muratura dipendono non solo dai
parametri di resistenza e deformabilità dei materiali costituenti, ma
anche dai loro valori relativi (in particolare, i diversi moduli elastici
degli elementi e della malta).
Nella muratura gli elementi sono disposti per strati successivi, in
genere ad andamento orizzontale; ciò determina la formazione di
giunti principali continui e di giunti secondari, al contatto tra due
elementi adiacenti, discontinui in quanto opportunamente sfalsati
(ingranamento). L’orientamento dei giunti principali è in genere
ortogonale alle sollecitazioni di compressione prevalenti, al fine di
ottimizzare il comportamento della muratura sotto carichi di esercizio.
Tuttavia, i giunti principali diventano potenziali piani di
discontinuità, in presenza di sollecitazioni di trazione e taglio dovute
all’azione sismica. In questi casi l’attrito, generato sui giunti dalle
tensioni normali di compressione associate alle forze inerziali,
contribuisce alla resistenza ed alla dissipazione.
L’ingranamento nel piano della muratura influisce sul comportamento
a taglio; in generale, esso è funzione del rapporto medio tra la base e
l’altezza degli elementi e dei criteri di sfalsamento dei giunt i
secondari. La costituzione della muratura nella sezione influenza la
resistenza a compressione e il comportamento fuori dal piano; nel
caso di murature a due o più paramenti è significativa la presenza di
elementi passanti (diatoni) che creino una connessione tra i due
paramenti esterni.
La risposta sismica dipende anche da aspetti tecnologici, come i
collegamenti tra gli elementi strutturali. Le costruzioni storiche in
muratura, infatti, sono generalmente costituite da sistemi più o meno
complessi di pareti e orizzontamenti (solai lignei, volte). Le pareti
possono essere considerate come elementi strutturali bidimensionali,
che per la scarsa resistenza a trazione della muratura presentano una
risposta molto diversa ad azioni orizzontali nel piano e fuori dal
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piano. La qualità della risposta globale è funzione sia del corretto
dimensionamento delle pareti sia della capacità del sistema di
trasferire le azioni tra tali elementi. L’efficacia dei collegamenti tra
pareti verticali è principalmente legata all’ammorsamento nelle zone
di connessione; un contributo significativo può derivare dalla
presenza di catene metalliche o di altri dispositivi puntuali.
L’efficacia dei collegamenti tra le pareti e i solai è funzione del
sistema di appoggio (dimensione della superficie d’appoggio,
sagomatura della testa delle travi, connessioni metalliche).
Sotto azioni orizzontali, gli edifici in muratura sono soggetti a
meccanismi di danno e di collasso parziali: parti di essi, cioè,
collassano attraverso cinematismi, per perdita di equilibrio di blocchi
rigidi, più che per raggiungimento di stati limite di sollecitazione
(cosa che localmente si verifica). Per un edificio come quello di Santa
Maria del Borgo, inoltre, rimaneggiato più volte nel tempo, con
diseguale e incerta distribuzione delle rigidezze, anche a causa delle
caratteristiche non definibili appieno della muratura, non è possibile
cogliere con sicurezza la capacità e il tipo di risposta a sollecitazioni
orizzontali quali quelle di un sisma.
 Un ulteriore problema che si pone, a valle di queste considerazioni,
è la modellazione per via numerica di una struttura in muratura.
II.3 Calcolo degli indici di vulnerabilità e di danno
Come più sopra spiegato, per attuare la richiesta di verifica sismica
imposta dall’Ordinanza 3274/03 in tempi ragionevolmente brevi, si è
reso necessario un approccio semplificato, e nello stesso tempo
valido, per la valutazione della sicurezza sismica degli edifici.
In Molise è iniziata nel 1996 una fase di prevenzione con il Progetto
interregionale per la mitigazione del rischio sismico relativo alle
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emergenze a carattere monumentale ed ambientale nei comuni
ricadenti nei parchi naturali dell’Italia meridionale, attuato dal
GNDT (Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti), proseguita nel
1999 con il progetto POP Mitigazione del rischio sismico dei centri
storici e degli edifici di culto dell’area del Matese nella Regione
Molise, ancora ad opera del GNDT, in cui è stata effettuata un’analisi
di vulnerabilità degli edifici di culto.
Dopo la crisi sismica del 2002 la metodologia è stata applicata per il
rilievo di danni e di vulnerabilità sismica in fase di emergenza, in
particolare sulle chiese, che sono la maggior parte dei beni storico-
monumentali della Regione, con una prima stima dei costi degli
interventi. Successivamente tale metodologia è stata applicata anche
nella fase della programmazione della ricostruzione nell’ambito dello
Studio per la vulnerabilità sugli edifici pubblici, strategici e di culto,
affidato al CNR_DAST_UOIG dell’Aquila.
Lo studio della vulnerabilità degli edifici di culto ha dato indicazioni
sulle caratteristiche costruttive dei corpi di fabbrica, permettendo di
individuare gli interventi necessari per il miglioramento sismico. Il
confronto con i tecnici e con gli operatori del settore ha consentito di
stabilire un collegamento tra i risultati della ricerca e l’esecuzione
degli interventi in modo da indirizzare la progettazione verso
interventi compatibili con l’esigenza di conservazione dei beni
monumentali, ma strutturalmente efficaci.
Già in seguito al sisma del 2002 (in Puglia e in Molise) il rilievo è
stato portato avanti da parte della Funzione Beni Culturali del comune
di Larino coordinata dal “Gruppo di Lavoro per la Salvaguardia dei
Beni Culturali dai Rischi Naturali”, tramite la compilazione di una
scheda predisposta dallo stesso gruppo di lavoro (modello A-DC), che
riporta tutte le caratteristiche relative all’edificio e al sito, le tipologie
di beni artistici presenti, lo stato di manutenzione, l’entità dei danni
legati a diciotto diverse tipologie di collasso più ricorrenti (ogni
tipologia fa riferimento ad un macroelemento dell’edificio), i
provvedimenti suggeriti e i costi degli interventi previsti.
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Parallelamente a questo lavoro di rilievo del danno si iniziò
sperimentalmente il rilievo del danno e della vulnerabilità delle
chiese, nell’ambito del già citato Studio della vulnerabilità sismica
degli edifici pubblici, strategici e di culto, utilizzando la scheda di II
livello sviluppata nell’ambito del Progetto SAVE del GNDT (Gruppo
Nazionale Difesa Terremoti - Strumenti Aggiornati per la
Vulnerabilità sismica del patrimonio Edilizio e dei sistemi urbani)
(Lagomarsino et al., 2004e). “Il rilievo del danno e della vulnerabilità
ha consentito di verificare e ottimizzare le procedure per il
rilevamento dei danni in emergenza e di ottenere utili indicazioni per
avviare il processo della ricostruzione.” (da “Beni monumentali e
terremoto”, DEI Tipografia del Genio civile, 2005).
Per lo studio della chiesa di Santa Maria del Borgo si è presa in
considerazione quest’ultima tipologia di scheda, con cui si arriva a
definire un indice di sicurezza sismica, che è il rapporto
dell’accelerazione di collasso, calcolata per l’edificio in esame, e
quella attesa nel sito:
SLU
S
I T g
aI =
? SS a
,
dove aSLU è l’accelerazione al suolo che porta al raggiungimento dello
stato limite ultimo; ?I è il coefficiente di importanza (vedi Tabella
2.1); S è il fattore che tiene conto del profilo stratigrafico del
sottosuolo di fondazione; ST è il coefficiente di amplificazione
topografica: per strutture con fattore di importanza ?I>1 erette sopra o
in vicinanza di pendii con inclinazione > 15° e dislivello superiore a
circa 30 metri, l’azione sismica dovrà essere incrementata
moltiplicandola per il coefficiente di amplificazione topografica ST;
ag è l’accelerazione di riferimento nel sito.
La sicurezza è data da valori maggiori di uno dell’indice Is.
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Categoria
di
rilevanza
Categoria
d’uso Limitata Media Elevata
Saltuario o non
utilizzato 0.5 0.65 0.8
Frequente 0.65 0.8 1
Molto frequente 0.8 1 1.2
Tabella 2.1- Fattori di importanza ?I per i beni culturali tutelati
In base a questo indice si classifica la vulnerabilità degli edifici; si
darà priorità, negli interventi di miglioramento o adeguamento
sismico, a quegli edifici che manifestano una maggior vulnerabilità in
base a questo criterio.
La scheda è detta di secondo livello perché tale è il livello di
conoscenza richiesto per l’analisi; complessivamente i livelli sono
quattro (livello 0, livello I, livello II, livello III), di conoscenza
crescente. La scheda di secondo livello va compilata indicando la
composizione tipologica della chiesa, le dimensioni, l’utilizzo,
attribuendo un valore ai presidi antisismici ed agli indicatori di
vulnerabilità presenti per ogni meccanismo di collasso considerato, ed
esprimendo un giudizio sulla gravità di eventuali danni.
Si considerano ventotto meccanismi di collasso, associati ai diversi
macroelementi che possono essere presenti. Un macroelemento è una
porzione del corpo di fabbrica che ha un comportamento strutturale in
qualche modo autonomo, in riferimento al suo meccanismo di
collasso.
Di seguito vengono riportati i possibili meccanismi di collasso dei
macroelementi presenti nelle chiese.
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Abaco dei meccanismi di collasso delle chiese: meccanismi 1-12
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Abaco dei meccanismi di collasso: 13-24
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Abaco dei meccanismi di collasso: 25-28
Prima di tutto è necessario verificare se alcuni macroelementi non
sono presenti, ovvero quali meccanismi non si attivano nella chiesa a
seguito di un sisma, ed a questi assegnare ?=0; agli altri dovrebbe
essere attribuito il valore ?=1, ad eccezione dei meccanismi 4 e 15
??=0.5) e di alcuni meccanismi (10, 11, 12, 18, 20, 22, 23, 24, 25, 26),
nei quali si dovrà scegliere un valore compreso tra 0,5 e 1, in
relazione all’importanza dell’elemento nel contesto della costruzione;
? è quindi un peso attribuito ai meccanismi di collasso.
Per ogni meccanismo vengono suggeriti i possibili elementi di
presidio antisismico e gli indicatori di vulnerabilità; a queste voci
possono esserne aggiunte altre che dovessero emergere in base alle
conoscenze apprese nel rilievo della chiesa. A ciascuna voce deve
essere attribuito un grado di efficacia o di gravità, con un punteggio
da 1 a 3.
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Attraverso la tabella sotto riportata è possibile ricavare i valori di vp e
vi da utilizzare per il calcolo dell’indice di vulnerabilità, secondo la
formula:
( )
28
k ki kp
k 1
v 28
k
k 1
v v
1 1i
6 2
=
=
r -
= +
r
å
å
Numero degli indicatori di vulnerabilità
o dei presidi antisismici presenti
Giudizio
dell’efficacia vk
almeno 1 3
almeno 2 2
3
1 2
almeno 2 1
2
1 1 1
Nessuno 0 0
Tabella 2.2 per il calcolo dei valori vp e vi
Varia da 0 a 5, invece, il valore da attribuire alla voce che riguarda il
danno relativo ad ogni macroelemento (dk).
La formula dell’indice di danno si presenta così:
28
k k
k 1
d 28
k
k 1
d
1i
5
=
=
r
=
r
å
å
Si calcolano così gli indici di vulnerabilità e di danno, che
costituiscono una prima stima della sicurezza sismica dell’edificio.
Nella tabella sotto riportata si leggono i valori limite di sicurezza
dell’indice di vulnerabilità per le varie zone sismiche:
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iv Zona 1 Zona 2 Zona 3 Zona 4
SLU 0.18 0.34 0.6 1
SLD 0 0.11 0.37 0.91
Tabella 2.3– valori limite dell’indice di vulnerabilità per le zone sismiche
Attraverso l’indice di vulnerabilità, con le formule
2,75 3,44i
SLDa 0,025·1,8 v
-= e 5,1-3,44ivSLUa 0,025·1,8= , si calcolano le
accelerazioni per il raggiungimento dello stato limite di danno e
ultimo.
Per quanto riguarda l’indice di danno, che è una media pesata
normalizzata dei danni locali, possiamo dire che esso fornisce
importanti indicazioni riguardo all’agibilità dell’edificio. È
impossibile definire una soglia limite a questo riguardo, ma
Lagomarsino e Podestà [20] rilevano come statisticamente, per un
indice di danno maggiore di 0,3, le chiese siano state dichiarate
inagibili.
Si riporta qui sotto, come esempio, il modello da compilare relativo al
meccanismo di collasso di ribaltamento della facciata:
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Si è compilata la scheda come riportato nella tabella qui di seguito
rappresentata:
meccanismi ?k
vi
vulnerabilità
vp
presidi
d
danno
1 - ribaltamento della facciata 1 1 2 0
2 - meccanismi nella sommità della
facciata 1 2 0 0
3 - meccanismi nel piano della
facciata 1 0 2 0
4 - protiro-nartece 0 0 0 0
5 - risposta trasversale dell'aula 1 2 0 3
6 - meccanismi di tagl io nelle pareti
laterali 0 2 1 3
7 - risposta longitudinale del colonnato 1 2 0 3
8 - volte della navata centrale 1 2 0 3
9 - volte navate laterali 1 1 0 3
10 - r ibaltamento delle pareti di
estremità del transetto 0 0 0 0
11 - meccanismi di taglio nelle pareti
del transetto 0 0 0 0
12 - volte del transetto 0 0 0 0
13 - archi trionfali 1 2 3 3
14 - cupola - tamburo/tiburio 1 0 1 2
15 - lanterna 0,5 0 1 0
16 - r ibaltamento dell'abside 1 1 0 0
 17 - meccanismi di tagl io nel
presbiterio o nell'abside 1 0 3 1
18-volte presbiterio o abside 1 1 0 2
19 - meccanismi negli elementi di
copertura-pareti laterali 1 1 0 0
20 - meccanismi negli elementi di
copertura - transetto 0 1 0 0
21 - meccanismi negli elementi di
copertura - abside e presbiterio 1 1 0 0
22 - r ibaltamento delle cappelle 0,8 2 1 3
23 - meccanismi di taglio nelle pareti
delle cappelle 0,5 2 3 3
24 - volte delle cappelle 0,8 0 0 3
25 - irregolarità plano-altimetriche 0 0 0 0
26 - aggetti 0,8 0 3 0
27 - torre campanaria 1 2 2 4
28 - cella campanaria 1 1 2 0
Dopo aver compilato le schede si ottengono i seguenti valori:
iv= 0,512 (maggiore del valore previsto per una zona di seconda
categoria, valore che è 0,34);
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id= 0,312
aSLD= 0,045 g
aSLU= 0,178 g
L’accelerazione di collasso allo stato limite ultimo è minore di quella
(0,203g) che si ottiene localmente inserendo nel database
macrosismico del sito dell’INGV (Istituto Nazionale di Geofisica e
Vulcanologia: http://emidius.mi.ingv.it/DBMI04).
74
CAPITOLO III
CALCOLO DEL MOLTIPLICATORE DI COLLASSO DELLA
FACCIATA
Prima di entrare nello specifico di un caso pratico di applicazione di
quanto detto sopra, è utile cercare di inquadrare per sommi capi e
brevemente alcuni degli aspetti della problematica che riguarda lo
studio della muratura.
III.1 Un’introduzione: l’analisi strutturale delle costruzioni
storiche in muratura
Per una corretta modellazione meccanica di una costruzione storica in
muratura, è opportuno conoscere il funzionamento dei diversi
elementi che la compongono, il materiale, il suo utilizzo nei diversi
elementi costruttivi e le modalità di connessione tra questi.
III.1.1 La muratura
La muratura è un materiale composito costituito dall’assemblaggio di
elementi che possono essere naturali (pietre erratiche, a spacco,
sbozzate o squadrate) o artificiali (laterizi). Ci sono diversi aspetti
variabili che riguardano la muratura: il materiale degli element i
(pietra, laterizio, terra cruda, ecc., usati anche in modo misto); le
dimensioni e la forma degli elementi stessi; l’assemblaggio degli
elementi (a secco o con giunti di malta); la tessitura, cioè la
disposizione geometrica degli elementi; altri dettagli come listatura e
uso di scaglie.
Perciò la risposta meccanica della muratura dipende da molti fattori
variabili.
Se in alcune strutture murarie non è rispettato l’orizzontamento o il
monolitismo trasversale, le analisi meccaniche devono tenerne conto.
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Gli elementi hanno in genere un comportamento elasto-fragile, con
una resistenza a trazione minore di quella a compressione, ma
comunque significativa.
La malta presenta un comportamento elasto-fragile in trazione, con
resistenza molto inferiore a quella degli elementi e molto bassa; in
compressione e taglio il suo comportamento è duttile e fortemente non
lineare. La risposta meccanica dei giunti è influenzata dall’attrito con
forti non-linearità.
I parametri di resistenza e deformabilità dei materiali della muratura,
e soprattutto i loro valori relativi (come i moduli elastici diversi degli
elementi e della malta) influenzano grandemente le caratteristiche
meccaniche della muratura.
Gli elementi sono disposti per strati successivi, in genere ad
andamento orizzontale; questo determina la formazione di giunt i
principali continui e di giunti secondari, al contatto tra due element i
adiacenti, discontinui in quanto opportunamente sfalsat i
(ingranamento). L’orientamento dei giunti principali è in genere
ortogonale alle sollecitazioni di compressione prevalenti, al fine di
ottimizzare il comportamento della muratura sotto carichi di esercizio.
Tuttavia i giunti principali diventano potenziali piani di discontinuità
nel caso di sollecitazioni di trazione e taglio sotto azione sismica. In
questi casi l’attrito, generato sui giunti dalle tensioni normali di
compressione associate alle forze inerziali, contribuisce alla
resistenza ed alla dissipazione (di questa caratteristica si terrà conto
nell’analisi numerica di cui si parlerà più avanti, attraverso un
parametro detto di tension stiffening, che si trova nel codice di calcolo
ABAQUS).
L’ingranamento nel piano della muratura influisce sul comportamento
a taglio; in generale, è funzione del rapporto medio tra la base e
l’altezza degli elementi e dei criteri di sfalsamento dei giunt i
secondari. La costituzione della sezione di una muratura influenza la
resistenza a compressione e il comportamento fuori dal piano; nel
caso di murature a due o più paramenti, è rilevante la presenza di
elementi passanti che creino una connessione tra i due parament i
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esterni (diatoni).
La risposta sismica dipende anche da diversi aspetti tecnologici, ed in
particolare dai collegamenti tra gli elementi strutturali. Le costruzioni
storiche in muratura, infatti, sono generalmente costituite da sistemi
più o meno complessi di pareti e orizzontamenti (solai lignei, volte).
Le pareti possono essere considerate come elementi strutturali
bidimensionali, che per la scarsa resistenza a trazione della muratura
presentano una risposta molto diversa ad azioni orizzontali nel piano e
fuori dal piano.
La risposta globale è determinata dal corretto dimensionamento delle
pareti e dalla capacità del sistema di trasferire le azioni tra tali
elementi. L’efficacia dei collegamenti tra pareti verticali è
principalmente legata all’ammorsamento nelle zone di connessione; la
presenza di catene metalliche o di altri dispositivi puntuali fornisce un
contributo significativo. L’efficacia dei collegamenti tra le pareti e i
solai dipende da come è conformato il sistema di appoggio
(dimensione della superficie d’appoggio, sagomatura della testa delle
travi, connessioni metalliche).
III.1.2 La modellazione strutturale
La modellazione e la verifica delle strutture storiche in  muratura è un
problema complesso per la difficoltà di considerare adeguatamente la
geometria, i materiali e le condizioni di vincolo interno. Inoltre le
diverse fasi storiche in cui si è evoluta una struttura e l’eventuale
presenza di edifici addossati impediscono un approccio semplice.
Questo rende problematica la scelta della scala della modellazione e
la definizione dei confini spaziali e dei vincoli della struttura.
Il riconoscimento della struttura all’interno della costruzione è
particolarmente difficoltoso, perchè dipende dai carichi applicati e
dagli stati di danneggiamento.
Per questo per la definizione di modelli strutturali è spesso necessario
fare uso di legami costitutivi che considerino il comportamento
fortemente non lineare della muratura.
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La  modellazione strutturale di una costruzione storica in muratura
richiede sempre un’approfondita conoscenza per la scelta de:
· la scala spaziale, ovvero quale parte della costruzione è opportuno
modellare;
· lo schema strutturale, riconosciuto o verificato dalle vicende
passate, se possibile;
· il t ipo di analisi, condizionato dallo schema strutturale e dalle
finalità dell’analisi stessa.
 Nella definizione dello schema strutturale è bene considerare la
geometria della struttura, l’interazione tra struttura ed ambiente, le
fasi di costruzione e trasformazione e il danneggiamento.
L’analisi della geometria tridimensionale della struttura è finalizzata
ad individuare possibili simmetrie o direzioni significative per il suo
comportamento globale. In questo modo la struttura può essere
semplificata e i suoi gradi di libertà ridotti. Spesso è possibile
scegliere sezioni significative della struttura rispetto alle quali
svolgere un’analisi piana (ad esempio la sezione trasversale della
navata di una chiesa).
Il rilievo dei dissesti presenti nella struttura, attraverso il quadro
fessurativo e le deformazioni, è determinante nella scelta della
modellazione e dell’analisi di una costruzione in muratura. Nel caso
di importanti lesioni, queste dovranno essere considerate nel modello
e, in certi casi, la presenza di un meccanismo di dissesto chiaramente
riconoscibile, può aiutare ad identificare il comportamento della
costruzione e permettere una modellazione locale di dettaglio.
III.1.3 I metodi di analisi
La complessità delle costruzioni in muratura, costituite da element i
bidimensionali i e tridimensionali, suggerirebbe il ricorso al metodo
degli elementi finiti, in quanto teoricamente in grado di modellare la
risposta di geometrie complesse, in condizioni di massima generalità
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nei vincoli e nei carichi.
Nel caso di costruzioni massive è possibile far uso di una
modellazione solida tridimensionale degli elementi strutturali; più
efficacemente, nel caso di costruzioni costituite da pareti, volte,
cupole, è spesso conveniente schematizzare la struttura come element i
bidimensionali (con comportamento a piastra o a membrana), in grado
di simulare adeguatamente il comportamento nel piano e fuori dal
piano.
Il comportamento non lineare del materiale costituisce comunque un
aspetto critico nella modellazione delle costruzioni in muratura.
L’analisi elastica ad elementi finiti può fornire indicazioni utili per
una preliminare interpretazione del comportamento, modellando
accuratamente il grado di connessione tra gli elementi, sempre
tenendo presenti le diverse fasi costruttive della struttura. L’analisi
elastica presenta in genere punti in cui le tensioni principali di
trazione superano l’effettiva resistenza a trazione della muratura. Se
queste zone sono limitate, la struttura reale probabilmente ivi
presenterà una più o meno accentuata fessurazione; se invece è
ragionevole attendersi una significativa ridistribuzione delle tensioni
a seguito della fessurazione, gli stati tensionali e deformativi ottenuti
non sono attendibili e risulta necessario procedere ad una
modellazione non lineare, nella quale il comportamento del materiale
venga restituito con maggiore precisione (danneggiamento,
fessurazione, rottura, degrado di rigidezza e resistenza, attrito).
L’analisi elast ica ad elementi finiti è utile per descrivere il
comportamento strutturale in esercizio, nel caso di una costruzione
non soggetta a dissesti significativi, ma non consente di valutare la
sicurezza nei riguardi dello stato limite ultimo. Infatti la rottura locale
del materiale (stato tensionale puntuale) non può rappresentare la
condizione limite ultima della struttura, che comporta in genere la
perdita di equilibrio di intere porzioni della costruzione.
Si può ovviare concettualmente a questo attraverso una modellazione
non lineare ad elementi finiti che consideri sia la non linearità del
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materiale che quella geometrica. A questo punto insorge la
complessità dei legami costitutivi per la muratura e la scarsa
adeguatezza delle procedure di analisi, che fanno sì che la
modellazione non lineare possa essere utilizzata solo se si dispone
delle necessarie capacità e competenze; per questa ragione essa non
può essere uno strumento imprescindibile per la verifica sismica.
Per verificare la sicurezza nei riguardi di una condizione limite di
collasso si può fare riferimento a metodi di analisi più semplici ed
efficaci, che, pur se non in grado di descrivere il comportamento in
condizioni di esercizio, possono cogliere le condizioni ultime. Si
ricorre spesso all’analisi limite dell’equilibrio, utilizzando sia il
teorema statico (analisi incrementale) sia quello cinematico (analisi
per cinematismi). Il teorema statico, attraverso l’individuazione di
soluzioni equilibrate, ci consente di valutare se la costruzione è sicura
in presenza di certi carichi, anche se non viene determinata l’esatta
soluzione. L’analisi per cinematismi (che considera la struttura come
composta da blocchi rigidi), ci fornisce in modo molto semplice una
stima attendibile delle risorse ultime della costruzione, a patto che
detti cinematismi siano correttamente individuati.
Nel caso della muratura, la validità dei due teoremi è stata dimostrata
con riferimento alle seguenti ipotesi: non resistenza a trazione del
materiale, infinita resistenza a compressione, limitata deformabilità,
assenza di scorrimenti. È possibile tener conto, con degli
accorgimenti, anche delle situazioni reali, nelle quali queste ipotesi
non sono rispettate.
La non resistenza a trazione rappresenta sempre un’ipotesi a favore di
sicurezza. Ma nel caso in cui i piani di rottura interessino zone di
ammorsamento tra gli elementi della muratura, tale contributo dovrà
essere adeguatamente modellato o dovranno essere selezionati piani di
minore resistenza, se si vogliono evitare stime eccessivamente
cautelative.
L’infinita resistenza a compressione della muratura è invece
un’ipotesi a sfavore di sicurezza, in quanto la condizione ultima non
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si verifica in corrispondenza di un contatto puntuale tra i blocchi
(fatto che comporterebbe una tensione di compressione infinita), ma
quando la sezione reagente parzializzata è tale da portare alla rottura
per schiacciamento della muratura. Tuttavia, l’analisi limite può
ancora essere utilizzata, a patto di considerare un margine geometrico
nella posizione delle cerniere che definiscono il cinematismo,
calibrato in funzione della qualità della muratura.
La limitata deformabilità è un’ipotesi in genere accettabile, almeno
nel caso delle costruzioni in muratura di tipo massivo.
L’analisi limite valuta la condizione di equilibrio di una struttura
labile, costituita dall’assemblaggio di porzioni murarie rigide: si
controlla che questa risulti staticamente determinata sotto i carichi
assegnati, prevalentemente grazie alla propria forma; trascurare la
deformabilità significa ipotizzare che anche nella configurazione
deformata, non determinabile attraverso l’analisi limite, la struttura
sia ancora in equilibrio. Bisogna però considerare che, nel caso
dell’analisi di costruzioni esistenti, la configurazione geometrica che
viene determinata attraverso il rilievo geometrico è già quella
deformata, per cui l’analisi limite è in grado di valutare le condizioni
di sicurezza nello stato attuale.
Infine, l’assenza di scorrimenti tra i conci murari può essere assunta
come ipotesi, salvo poi controllare a posteriori che questi non si
verifichino in concomitanza delle azioni che vengono valutate
nell’analisi. In genere, a meno di elevati carichi concentrati su
strutture di grande spessore, le azioni mutue tra i conci murari sono
pressoché perpendicolari ai giunti principali (sedi dei possibili
scorrimenti) e comunque all’interno del cono d’attrito relativo alle
strutture murarie.
L’analisi limite può essere utilizzata anche per valutare la capacità
sismica, considerando tale azione come un sistema di forze
orizzontali, proporzionali alle masse della costruzione attraverso un
opportuno moltiplicatore. Tale moltiplicatore può essere messo in
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relazione all’accelerazione massima del suolo.
È tuttavia noto che l’accelerazione sismica che attiva il meccanismo
di collasso è inferiore rispetto a quella che produce il vero e proprio
collasso; l’azione sismica ha natura dinamica, per cui un sistema
labile di blocchi rigidi, oscillando, può tornare nella iniziale
configurazione di equilibrio se l’impulso che ha attivato il
meccanismo ha durata ed energia limitate, ed i successivi impulsi non
sono tali da incrementare gli spostamenti.
È quindi possibile valutare la capacità di spostamento del sistema,
prima del vero e proprio collasso, facendo riferimento a
configurazioni variate del cinematismo; in tale modo viene valutata
una vera e propria curva di capacità del sistema, che rappresenta la
resistenza offerta dalla struttura al crescere degli spostamenti.
Tale metodo di valutazione della risposta sismica è stato introdotto
nell’allegato 11.C dell’Ordinanza e può essere preso come riferimento
nel caso in cui si vogliano modellare meccanismi locali di collasso.
III.1.4 Riduzione a cinematismi di corpi rigidi
Come detto, per le strutture in muratura si osserva un collasso che
avviene per parti murarie, separate in porzioni da fessure nette, con
comportamento monolitico delle porzioni interessate.
Tale modello conduce ad una legge forza-spostamento del tipo sotto
riportato:
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F
S
diagramma carico-spostamenti
La struttura rimane immobile fino al raggiungimento, da parte della
forza orizzontale, del valore che innesca il meccanismo; la legge F-S
assume un ramo discendente che si annulla quando l’equilibrio
diventa impossibile.
Prima di tale valore dello spostamento il cinematismo tende a
riprendere la configurazione di equilibrio.
La realtà presenta una certa elasticità iniziale, una gradualità con cui
raggiunge il ramo discendente con degrado della resistenza.
F
S
MODELLO TEORICO
STRUTTURA REALE
diagrammi carico-spostamenti reale e teorico
83
Il degrado comporta una maggiore pendenza del ramo discendente,
con un valore minore dello spostamento ultimo.
Il degrado produce un’isteresi nel ciclo, cosa favorevole perchè
dissipa energia. Più è compatto il muro, più il suo comportamento si
avvicina a quello teorico. Un’analisi dinamica può essere condotta
sulla base di questo legame [13].
Ma poiché l’elast icità iniziale K (attraverso il periodo proprio
dell’oscillatore) non ha effetto sull’ampiezza della risposta, si può
eliminare il tratto elastico e adottare la legge forza-spostamento
derivante dall’analisi del corpo rigido oscillante sulla base [15].
Anche in [15] si riconosce che il valore dello spostamento ultimo
effettivo è minore di quello teorico, a causa dei difetti e del
danneggiamento.
III.2 Calcolo del moltiplicatore di collasso della facciata
Qui di seguito si affronta lo studio della sicurezza della facciata della
chiesa collegiata di Santa Maria del Borgo. Si prende in
considerazione il meccanismo di ribaltamento, meccanismo di
collasso fuori dal piano della facciata.
Questo tipo di meccanismo è detto “di primo modo”.
Un meccanismo di “secondo modo” si ha, invece, quando il collasso
avviene per crisi dovuta ad azioni agenti nel piano della facciata,
come il taglio.
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FIGURA – La facciata della chiesa di S. Maria del Borgo
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Vengono riportati, sotto, una sezione longitudinale e un prospetto
della facciata, con i dati relativi.
11,70
 1,10
FIGURA 3.1 – sezione longitudinale della chiesa in facciata
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FIGURA 3.2 - dimensioni della facciata con suddivisioni orizzontali
La facciata è caratterizzata da simmetria per quanto riguarda le
aperture (porte e finestre); lo spessore è di 1,1 m, l’altezza è di 11,7
m, la larghezza è di 17,19 m.
Per studiare la vulnerabilità di questo elemento si conduce un’analisi
cinematica lineare, ricercando il moltiplicatore dei carichi orizzontali
? che porta la facciata a collasso per ribaltamento.
Si imposta il calcolo di ? attraverso il principio dei lavori virtuali per
spostamenti infinitesimi.
Il corpo della facciata viene suddiviso in sezioni orizzontali, in
funzione della diversa distribuzione di aperture (portoni e finestre),
che causa una diversa risposta delle varie sezioni del muro al variare
dell’altezza. Infatti i vuoti costituiscono un indebolimento del corpo
murario: spesso meccanismi di crollo si innescano in corrispondenza
di aperture costituite da porte o finestre.
In figura 3.2 e nelle figure sotto riportate, vengono evidenziate le
sezioni orizzontali in cui si considera suddivisa la facciata e le altezze
dei baricentri delle varie sezioni.
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FIGURA 3.3 – sezione della facciata con baricentri delle parti di suddivisione
Si assume un peso specifico della muratura pari a 2000 kg/m3.
Inizialmente si considera come blocco rigido soggetto a ribaltamento
tutta la facciata. Il baricentro del muro della facciata si trova a 6,11 m
da terra.
Per il principio dei lavori virtuali, il lavoro virtuale esterno dev’essere
uguale al lavoro virtuale interno. Ma quest’ultimo è nullo, perché la
facciata è considerata un corpo rigido (figura 3.4).
Lve = Lvi = 0.
0G 0,55 G 6,11 0- ×J× + a ×J× =
G è il peso proprio del muro ed è pari a 396.596,64 kg, e q è l’angolo
infinitesimo di inclinazione del muro per l’applicazione del P.L.V.
Si ricava ?0 = 0,09.
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FIGURA 3.4 – cinematismo di collasso
Possiamo calcolare l’accelerazione sismica spettrale con la formula1:
n
0 i
* i 1
0 * 2
P
ma 1,137196
M s
=
a
= =
å
,
dove:
Pi è la generica forza peso applicata (peso proprio)
e* è la frazione di massa partecipante della struttura
M* è la massa partecipante al cinematismo:
2n
i x,i
i 1*
n
2
i x,i
i 1
P
M
g P
=
=
æ ö
dç ÷
è ø=
d
å
å
1 Questa e le seguenti formule sono quelle presenti in “Allegato 11.C del Testo integrato dell’allegato 2
– Edifici – all’Ordinanza 3274 come modificato dall’OPCM 3431 del 3/5/05”
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dove ?x,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di
applicazione dell’i-esimo peso Pi: in questo caso ?x,i è lo spostamento
orizzontale del baricentro.
Si ottiene:
M*=31.389,308 kg
*
0 2
ma 1,137196
s
=
La verifica, che impone
g*
0
a S Za 1 1,5
q H
æ ö³ +ç ÷
è ø
,
non è soddisfatta, come prevedibile, poiché il secondo termine vale
1,776 (Z=6,11, H=11,7, S=1 per un suolo di zona A, q=2), mentre il
primo vale 1,137.
Ad *0a corrisponde un valore di ag pari a 0,116 g.
Si sono poi effettuati i calcoli dei moltiplicatori di collasso di
porzioni di muro della stessa facciata partendo dalla sommità,
iniziando con la porzione di 2,06 m d’altezza (come riportato in figura
3.3 e secondo la suddivisione di figura 3.2).
La seconda parte di cui è stato considerato il collasso, è di 4,72 m
dalla sommità. La terza parte è di 6,10 m, la quarta di 7,50 m, la
quinta di 9,35 m.
Delle sei parti in cui è stato suddiviso il muro, le quattro superiori
risultano verificate al ribaltamento, le rimanenti invece non verificano
la condizione posta dalla normativa. Il moltiplicatore di collasso più
basso resta quello ricavato per l’intera facciata.
Riportiamo qui i risultati:
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parte di facciata a0 verificata
I 0,5340 sì
II 0,2285 sì
III 0,1751 sì
IV 0,1453 sì
V 0,1156 no
VI (completa) 0,0900 no
Tabella 3.1 – moltiplicatori di collasso per le porzioni della facciata
III.3 Contributo delle pareti laterali della chiesa
Si è poi condotta un’ analisi che tenga conto del contributo dato dalle
porzioni delle pareti laterali ortogonali alla facciata.
La facciata infatti, pur essendo stata soggetta la chiesa a più scosse
sismiche di notevole entità in passato, non è mai collassata, né
presenta evidenti segni di una predisposizione al meccanismo di
collasso ipotizzato sopra.
Questo porta a dire che la collaborazione a fini statici delle paret i
della chiesa con la facciata è buona, risultato di un altrettanto buon
ammorsamento tra questi elementi.
In base al rilievo effettuato si notano delle fessure sulle pareti laterali
della chiesa poste ad una certa distanza della facciata (figura 3.6), e
non nell’immediata prossimità di essa; questo significa che la parte
delle pareti laterali più vicina alla facciata è ben collegata con la
facciata stessa, non presentando particolari segni o fessure di
distacco.
Per questo si è considerata una porzione come quella qui illustrata
(figura 3.5):
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FIGURA 3.5 – facciata e porzioni delle pareti laterali
Più avanti in questo lavoro si prendono in considerazione tutti gli
elementi che concorrono a completare l’analisi della stabilità della
facciata.
Il basso valore del moltiplicatore di collasso ottenuto dal calcolo
eseguito per la sola facciata, senza alcun tipo di vincolo, si dimostra
non accettabile, se non altro sul piano del riscontro storico: si sono
avuti varii terremoti in passato con l’intensità sufficiente ad innescare
un ribaltamento della facciata, o almeno a danneggiare in modo
consistente l’elemento. Cose, queste, non riscontrate.
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ingresso
103,3°
76
,7°
FIGURA 3.6 – sezione longitudinale della chiesa con fessurazioni
Si riporta in figura 3.7 la rappresentazione in proiezioni ortogonali
dell’elemento considerato per il calcolo:
Questa, si vuol sottolineare, è un’ipotesi di lettura delle fessure
presenti; in realtà queste possono far pensare anche ad un cedimento.
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FIGURA 3.7 – facciata e porzioni delle pareti laterali in proiezioni ortogonali
Si calcola, come già fatto per la facciata semplice, il moltiplicatore di
collasso con il Principio dei lavori virtuali, e si ottiene un valore di ?0
= 0,1753.
Il peso totale è 490.256,04 kg.
Con i valori di M*= 49?975 kg e q = 2, la verifica attraverso la
formula g*0
a S Za 1 1,5
q H
æ ö³ +ç ÷
è ø
, non è soddisfatta, anche se di poco,
perché a0*= 1,720 < 1,737, essendo Z=5,81, H=11,7, ag=0,203, q=2,
S=1. Ad a0*= 1,72 corrisponde una accelerazione di 0,201 g, mentre
quella del sito allo stato limite ultimo è 0,203g. Più o meno i due
termini della verifica si eguagliano.
Questo porta a dover prendere in considerazione il contributo delle
pareti, perchè così facendo ci si avvicina a valori verosimili, da
quanto visto.
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A questo punto siamo in grado di disegnare la curva di capacità
riportata sotto, dove a0, il valore del moltiplicatore di collasso che
corrisponde all’attivazione del meccanismo di collasso dell’intero
corpo murario, vale 0,1753, mentre lo spostamento del punto di
controllo, per a = 0, vale 2,02m.
Come punto di controllo dello spostamento dovuto alla rotazione del
corpo murario si è scelto il punto in sommità sopra il punto di
rotazione, come illustrato più avanti.
curva di capacità dk-a
0,000
0,050
0,100
0,150
0,200
0,000 0,500 1,000 1,500 2,000 2,500
dk (m)
a
0,175
2,021
La relazione tra a e dk è esprimibile in forma chiusa:
k 0
1d 11,7 sin arctgæ ö= × - gç ÷aè ø
,
dove 0
5,81arctg 80,05 gradi
1,019
æ ö
g = =ç ÷
è ø
; 5,81m e 1,019 m sono le
coordinate rispettivamente verticale e orizzontale del baricentro del
blocco murario composto dalla facciata e dalle due porzioni delle
pareti laterali.
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FIGURA 3.8 – profilo laterale dell’elemento considerato e posizione del baricentro
Nel prossimo capitolo si introduce la problematica della modellazione
del materiale “muratura”, in particolare ai fini di uno studio
strutturale tramite codice agli elementi finiti.
Non si può infatti esaurire qui lo studio della vulnerabilità del
macroelemento “facciata” considerato: i calcoli precedentemente
svolti si basano infatti su ipotesi di meccanismi di collasso assunte a
priori, semplici dal punto di vista del calcolo manuale.
Ma si vedrà più avanti che non è lecito assumere definitivamente
questi meccanismi, data la maggior complessità della struttura reale e
data la sua buona sopravvivenza agli eventi occorsi nella sua vita
storica.
Si andrà a ricercare  un ulteriore eventuale meccanismo di collasso
che tenga conto di più fattori in gioco.
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CAPITOLO IV
MODELLAZIONE DELLA MURATURA
IV.1 Problematiche connesse alla modellazione
In questo capitolo si affronta il problema della modellazione del
comportamento e delle caratteristiche della muratura.
Come già accennato in precedenza, la muratura è un materiale
composito, il cui comportamento dipende da molti fattori, come la
dimensione degli elementi, la tessitura, la qualità della malta, gli
ammorsamenti.
Inoltre è difficile raggiungere un certo grado di certezza su queste
caratteristiche nel caso di edifici esistenti; questi ultimi, infatti,
spesso sono intonacati, e non è possibile accertare lo stato della
muratura su tutta la superficie, ma solo in alcuni punti. Le prove
eseguite per stimarne le caratteristiche di resistenza, molto
difficilmente saranno prove distruttive. Per questo è difficile cogliere
il comportamento ultimo di una muratura esistente.
È utile per questo riconoscere l’esecuzione secondo la regola
dell’arte, laddove è possibile, o ricondursi ad altri parametri che
possano contribuire ad una stima della qualità del materiale.
Si è cercato, in questo lavoro, di portare avanti un approccio
all’analisi numerica di strutture in muratura che, partendo dalle
considerazioni fatte sopra, sia in grado di suggerire quale possa essere
il comportamento a collasso di un elemento murario sotto certe
sollecitazioni; l’intenzione non è tanto quella di costruire un modello
quanto più realistico possibile, ma di cogliere il comportamento
globale di un elemento, ottenendo indicazioni su dove possono
eventualmente formarsi cerniere, fessurazioni o elevati stati
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tensionali. Lo scopo, cioè, non è la modellazione perfetta, che semmai
è uno strumento, ma è ottenere informazioni sulla capacità di
resistenza di una struttura, sulla sua predisposizione, più o meno
accentuata, alla formazione di cinematismi.
A causa della complessità intrinseca del comportamento della
muratura, caratterizzata da forti non-linearità nella risposta a
compressione e da una resistenza a trazione limitata, l’uso di
strumenti per analisi semplificate può essere particolarmente utile.
Strumenti di questo tipo permettono di ottenere, anche se in modo
approssimato, informazioni sulla resistenza delle strutture in muratura
e forniscono un punto di partenza per la valutazione del
comportamento degli elementi e uno strumento di verifica per la stima
di risultati ottenuti con approcci numerici non-lineari più sofisticati.
Le costruzioni storiche, definizione con la quale intendiamo in genere
le costruzioni in muratura, sono frutto di un proporzionamento
geometrico basato sull’applicazione di regole d’arte consolidate
dall’esperienza. La scienza delle costruzioni può essere di grande
aiuto nell’interpretazione a posteriori del comportamento strutturale,
cioè nella diagnosi.
Per questo è importante la definizione di schema statico: è la
traduzione in forma teorica di come l’analista interpreta il ruolo
strutturale dei diversi elementi, in relazione alle diverse azioni. In tal
senso la scelta non è univoca. L’analisi può essere rivolta all’intera
struttura (modello globale) o ad una sua parte (modello locale); il
modello di una struttura è in genere differente a seconda delle azioni
considerate, per soffermarsi sugli aspetti che interessano.
IV.1.1 La modellazione numerica
La modellazione numerica di strutture in muratura presenta difficoltà
legate a due problematiche: da un lato le caratteristiche tipologiche
degli edifici in muratura non possono essere colte con schemi statici
semplificati, e dall’altro le proprietà meccaniche del materiale
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causano un comportamento ampiamente non-lineare, non prevedibile
interamente. L’impossibilità di caratterizzare completamente il
materiale, dovuta alla scarsità di dati affidabili e alla limitata
possibilità di rilievo delle caratteristiche del materiale nelle strutture
esistenti, rende incerta la calibrazione di modelli numerici.
Le strutture in muratura sono costituite da blocchi di pietra che
possono essere connessi da giunti di malta. Questa intrinseca
complessità costringe ad assumere un materiale omogeneizzato ed
effettuare le analisi attraverso il metodo degli elementi finiti (FEM),
nello studio globale dell’edificio. Quando invece si studia un singolo
elemento, si può riprodurre nel modello l’effettiva distribuzione di
blocchi e giunti. In questo caso, ci sono due approcci possibili: il
metodo degli elementi finiti con elementi discontinui, o di
“interfaccia”, (FEMDE), e il metodo degli elementi discreti (DEM).
Nel presente lavoro si utilizza solo il metodo agli elementi finiti.
IV.1.2 La modellazione con il FEM
Perchè è utile un’analisi agli elementi finiti per una struttura in
muratura?
Perchè, sebbene il collasso avvenga effettivamente attraverso
meccanismi cinematici, questi non sono prevedibili in base alla sola
geometria.
Sono molto importanti, al fine di una buona modellazione, le
caratteristiche costruttive della muratura e il legame costitutivo
appropriato.
La presenza di giunti di malta verticali ed orizzontali causa
l’anisotropia della muratura. Sono possibili due approcci per tenerne
conto: la “micromodellazione”, o modello “a due materiali”, e la
“macromodellazione”, o approccio con “materiale equivalente”.
Nel modello a due materiali, la discretizzazione segue l’effettiva
geometria del sistema, adottando modelli costitutivi differenti per i
blocchi lapidei e per i giunti di malta. Particolare attenzione deve
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essere posta nella modellazione dei giunti, dato che gli scorrimenti a
livello dei giunti spesso determinano l’attivazione e la propagazione
delle fessure.
Lo svantaggio di tale approccio consiste nel numero estremamente
elevato di elementi da generare quando la struttura è di dimensioni
importanti e complicata. Per questo non è indicato l’utilizzo dei
micromodelli per l’analisi di grossi elementi strutturali, meno che mai
per interi edifici, considerando anche che può risultare difficile, se
non impossibile, individuare l’effettiva distribuzione dei blocchi e dei
giunti, a meno di indagini invasive e costose.
Il macromodello, invece, assume che la struttura sia un continuo
omogeneo da discretizzare tramite elementi finiti che non
corrispondono agli elementi reali della struttura muraria, ma
obbediscono a criteri propri del metodo. Ad ogni elemento si chiederà
di rappresentare un comportamento “medio” di un insieme congruo di
blocchi e giunti.
Anche se questa assunzione altera la natura fisica del problema, i
modelli con materiali equivalenti si sono mostrati in grado di cogliere
aspetti della risposta globale senza il numero di parametri e l’onere
computazionale di cui necessitano i micromodelli.
Su questi aspetti si veda [16] in bibliografia.
IV.2 ABAQUS - Modello concret smeared cracking
Il software utilizzato in questo lavoro è ABAQUS, software agli
elementi finiti per analisi non-lineari. In particolare ABAQUS
fornisce un modello di danneggiamento del materiale, tra gli altr i
disponibili, chiamato concrete smeared cracking model. È un modello
che tiene conto del danneggiamento progressivo del materiale,
considerandolo in modo distribuito e non locale: non fornisce la
posizione delle singole fessure, cosa che, con un materiale che
presenta tante incertezze come la muratura di un edificio esistente,
potrebbe essere fuorviante per i nostri scopi.
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I meccanismi computazionali di strutture soggette a danneggiamento
di tipo fragile sono di due tipo: discreti (discrete) e distribuit i
(smeared). Nel primo approccio la fessurazione è considerata
modificando la geometria e mantenendo il materiale elastico lineare,
mentre nel secondo tipo di approccio la geometria è mantenuta fissata
e il processo di fessurazione è completamente introdotto per mezzo
della legge costitutiva del materiale, modificando la rigidezza del
materiale ad ogni punto di integrazione.
L’approccio a fessurazione diffusa, o “smeared cracking approach”, è
preferito rispetto a quello discreto poiché nelle grandi strutture grandi
risulta complicato, se non impossibile, dettagliare le fessure singole.
Nei modelli smeared la fessurazione entra in gioco nelle leggi
costitutive nella misura in cui essa influenza la rigidezza del materiale
al punto di integrazione. Inizialmente si assunse che, una volta
raggiunta la resistenza a trazione, si verificasse una completa perdita
di coerenza nella direzione della tensione principale maggiore. Si è
poi introdotto nella modellazione il fenomeno del “tension stiffening”
e il degrado della resistenza a taglio. Ulteriori sviluppi hanno portato
a considerare la formazione di lesioni in altre direzioni o il
cambiamento della direzione delle fessure, portando a modelli a
fessure multiple fisse o rotanti. Per tutti questi modelli, possono
essere previsti tratti di “softening” sia in compressione che in
trazione. Una tale caratteristica determina la perdita di ellitticità del
problema, discontinuità del primo ordine nel campo degli spostamenti
(localizzazione), oltre ad una forte dipendenza dalla mesh nella
soluzione numerica, come verrà detto più avanti.
Il modello “concrete smeared cracking” in Abaqus/Standard dà la
possibilità di modellare il calcestruzzo per tutti i t ipi di strutture
(travi, tralicci, elementi bidimensionali e tridimensionali).
È concepito primariamente per strutture in calcestruzzo armato e per
applicazioni in cui il CLS è soggetto a deformazioni essenzialmente
monotòne a basse pressioni di confinamento – meno di quattro o
cinque volte il massimo valore di resistenza a compressione
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monoassiale del CLS.
Il modello consiste in una superficie di snervamento resistente
isotropicamente, quando la sollecitazione è prevalentemente di
compressione, e fa uso di elasticità danneggiata per la fessurazione,
che interviene quando è rilevata da una crack detection surface:
questa superficie di danno è una semplice linea di Coulomb in termini
di primo e secondo invariante di deformazione.
Fa uso del concetto di elasticità danneggiata orientata per descrivere
la parte rimanente di risposta del materiale dopo la fessurazione.
Tra le varie obiezioni mosse nei riguardi di una schematizzazione “a
macchia” della fessurazione, una è quella per cui questo approccio
introduce una sensibilità alla mesh nelle soluzioni, nel senso che i
risultati non convergono a valori unici. Per esempio, poiché la
fessurazione è associata ad un effetto di “strain softening”, una mesh
più fitta può portare alla determinazione di bande di fessurazione più
vicine. Questo aspetto è stato analizzato da Crisfield (1986) [4], il
quale conclude, come si vedrà, che tale trattazione è perfettamente
adeguata agli scopi pratici.
Inoltre, già autori come Giordano, Mele, De Luca hanno rilevato come
questo modello si sia dimostrato in grado di predire ragionevolmente
il comportamento della muratura, tanto più quanto è fornita una giusta
definizione del materiale. Per calibrare correttamente i parametri del
modello è utile procedere all’adattamento dei risultati computazionali
a curve ottenute sperimentalmente.
Qui di seguito vengono illustrati gli aspetti teorici che stanno alla
base del modello adottato, aspetti che riguardano la scelta dei
parametri utilizzati dal programma di calcolo, i criteri di
individuazione del danno e il comportamento del materiale dopo la
fessurazione.
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IV.2.1 Individuazione della fessurazione - Crack detection
Il software assume che la fessurazione intervenga quando la
sollecitazione raggiunge una superficie di danno, detta “crack
detection surface”. Questa superficie di danno è costituita da un
legame lineare tra la sollecitazione di pressione equivalente, p, e la
sollecitazione deviatorica equivalente di Mises, q, come sotto
illustrato:
FIGURA 4.1 - superficii di danno e di snervamento nel piano p-q
p e q sono due invarianti di tensione, dove ?1, ?2, ?3 sono le tensioni
principali:
1 2 3
1 ( )3= + +p s s s , tensione totale media o invariante sferico
2 2 2
1 2 2 3 1 3
1 ( ) ( ) ( )
2
= × - + - + -q s s s s s s , tensione deviatorica.
Quando una fessura è individuata, la sua orientazione è memorizzata
per i calcoli successivi. La fessura seguente nello stesso punto è
vincolata ad essere ortogonale a questa direzione, dal momento che le
componenti di sollecitazione associate ad una fessura non sono
incluse nella definizione di superficie di danno usata per individuare
le fessure successive.
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Le fessure non sono recuperabili: rimangono per il resto del calcolo.
Non più di tre possono essere presenti in un punto (due in caso di
sollecitazione piana, una in sollecitazione monoassiale).
IV.2.2 Fessurazione distribuita – Smeared cracking
La fessurazione, come detto, è “distribuita” nel senso che non
vengono individuate delle precise fessure a livello macroscopico; i
calcoli sono effettuati indipendentemente ad ogni punto di
integrazione del modello ad elementi finiti. Le fessure influiscono
sulle sollecitazioni e sulla rigidezza associata al punto di integrazione.
IV.2.3 Parametri da impostare
Questo modello richiede:
- che sia definita in forma tabulare, come funzione della
deformazione plastica, la curva tensione-deformazione in
compressione
- la forma della superficie di danno, attraverso rapporti da inserire
nella voce *FAILURE RATIOS
- il comportamento tensionale post-fessurazione (post-cracking)
definito tramite l’opzione di *TENSION STIFFENING. Quest’ultimo
parametro non ha strettamente senso per la muratura, ma un valore di
resistenza a trazione dev’essere conferito per evitare problemi di
instabilità numerica. In realtà si può assumere che il parametro di
tension stiffening simuli quei fenomeni di attrito che si sviluppano
nella muratura dovuti all’ammorsamento degli elementi.
L’opzione di “failure ratios” definisce la forma della superficie
biassiale di danno, attraverso quattro rapporti per i valori di tensione e
deformazione ultima degli stati tensionali biassiali e monoassiali
104
IV.2.3.1 Tension stiffening
Questa opzione permette di definire il comportamento del materiale
nella fase successiva alla fessurazione. È richiesta dal modello
concrete smeared cracking.
Con questa opzione si modella un materiale che, raggiunta la tensione
di fessurazione a trazione, conserva una resistenza residua, che cala
fino a zero in due modi possibili, a seconda che si imposti per strain
o per displacement, :
Tension stiffening: modellazione per displacement
Tension stiffening: modellazione per strain
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In caso di armatura esigua o assente, specificare il comportamento
post-fessurativo spesso introduce sensibilità nella mesh, nel senso che
non si ha convergenza ad un’unica soluzione, per quanto sia raffittita
la mesh, perché il raffinamento della mesh porta a bande di fessure
più strette. Questo problema insorge di solito se solo poche fessure si
formano nella struttura, e il raffinamento della mesh non si risolve
nella formazione di nuove fessure. Vien meno, invece, la sensibilità
della mesh se la fessurazione è distribuita.
La deformazione a fessurazione nei CLS standard è dell’ordine di 10-
4; è ragionevole per l’opzione di tension stiffening adottare una
deformazione di 10-3 in corrispondenza dell’azzeramento della
tensione:
FIGURA 4.2 – modello tension stiffening
La scelta dei parametri di tension stiffening in Abaqus/Standard è
importante, perché più è accentuato questo fenomeno più è facile
ottenere soluzioni numeriche. Un peso troppo piccolo dato al tension
stiffening comporta che la rottura locale per fessurazione nel CLS
introduca temporaneamente un comportamento instabile nella risposta
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globale del modello. Questo parametro dovrebbe essere calibrato ad
ogni caso particolare.
Criterio dell’energia di fessurazione
Quando non sono presenti armature in zone significative del modello,
l’approccio deformativo (come opzione infatti il fenomeno di tension
stiffening può essere impostato per strain, deformazioni, o
displacement, spostamenti) può causare una non ragionevole
sensibilità della mesh nei risultati. Qui infatti si userà l’approccio per
spostamenti.
Crisfield (1986) ha discusso questo problema e ha concluso che la
proposta di Hilleborg (1976) è adeguata: Hilleborg definisce l’energia
richiesta perché si apra una fessura in un’unità d’area, come un
parametro del materiale, usando il concetto di frattura fragile. Con
questo approccio il comportamento fragile del CLS è caratterizzato da
una risposta tensione-spostamento piuttosto che tensione-
deformazione.
FUGURA 4.3– modello dell’energia di frattura
L’implementazione di questa concezione tensione-spostamenti in un
modello agli elementi finiti richiede la definizione di una lunghezza
caratteristica associata ad un punto di integrazione. La lunghezza
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caratteristica di fessura si basa sull’elemento geometrico: per travi e
tralicci si usa la lunghezza del punto di integrazione, per gusci ed
elementi bidimensionali la radice quadrata dell’area del punto di
integrazione, per elementi solidi la radice cubica del volume del punto
di integrazione.
Questa definizione di lunghezza caratteristica di fessurazione è usata
perché non è nota a priori la direzione in cui si sviluppano le fessure.
Gli elementi con grandi coefficienti di forma avranno comportamenti
differenti a seconda della direzione in cui si sviluppano le fessure: a
causa di questo rimarrà una certa sensibilità della mesh, e gli element i
devono per questo essere più simili possibile ad un quadrato.
Questo approccio richiede di specificare lo spostamento a cui una
approssimazione lineare alla deformazione di post-fessurazione,
fornisce il valore nullo alla sollecitazione (vedi fig. 3).
La sollecitazione di danno ?tu si verifica in corrispondenza della
deformazione di danno (definita dalla sollecitazione di danno divisa
per il modulo di Young); la sollecitazione va a zero allo spostamento
ultimo u0, indipendente dalla lunghezza del campione. Questo implica
che un provino con spostamenti impressi può rimanere in equilibrio
statico dopo la rottura solo se è abbastanza corto, in modo che la
deformazione a rottura ?tu sia minore della deformazione che si ha a
questo valore degli spostamenti:
?t
u?u0/L
dove L è la lunghezza del provino.
Lo spostamento ultimo è ottenibile dall’energia di rottura per unità
d’area, Gf, come u0 = 2Gf?? tu, dove ?tu è la massima sollecitazione di
trazione che il CLS sopporta.
Valori tipici per u0 sono 0,05 mm per un CLS normale, fino a 0,08
mm per un CLS ad alta resistenza. Un tipico valore per ?tu è circa 10-4,
cosicché è richiesto che sia L<500 mm.
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Lunghezza critica
Se il provino è più lungo della lunghezza critica, nel provino è
immagazzinata una energia di deformazione maggiore di quella che
può essere dissipata dalla fessurazione sotto spostamenti imposti.
Parte di quest’energia dev’essere convertita in energia cinetica, e la
rottura dev’essere un evento dinamico sotto spostamenti prescritti.
Questo implica che in un approccio ad elementi finiti le dimensioni
caratteristiche degli elementi devono essere minori di questa
lunghezza critica, altrimenti bisogna fare considerazioni dinamiche
aggiuntive.
Il file di input viene per questo motivo controllato e non sarà
permesso avere elementi finiti la cui lunghezza caratteristica ecceda il
valore di u0??tu. Bisogna, altrimenti, creare una nuova mesh ad
elementi più piccoli.
IV.2.3.2 Comportamento a compressione
Quando le componenti principali di sollecitazione sono di
compressione, la risposta del CLS è modellata da uno schema elasto-
plastico che usa una forma semplice di superficie di snervamento
scritta in termini di pressione equivalente, p, e tensione deviatorica di
Mises, q (FIG. 1). Sono utilizzati flusso associato e resistenza
isotropa.
La superficie di snervamento non combacia perfettamente coi dati
relativi ai test degli stati triassiali, a causa della mancanza del terzo
invariante di tensione. Quando il CLS si deforma oltre il punto di
sollecitazione ultima, l’assunzione che la risposta elastica non sia
affetta dalla deformazione inelastica non è realistica. In più, quando il
CLS è soggetto a sollecitazioni molto elevate, mostra risposta
inelastica: non è stato fatto nessun tentativo per riprodurre questo
comportamento nel modello.
Da un punto di vista computazionale l’assunzione di flusso associato
porta ad una matrice jacobiana del modello costitutivo
109
sufficientemente simmetrica cosicché la soluzione dell’equazione di
equilibrio globale di solito non richiede la soluzione di equazioni
asimmetriche. Queste limitazioni possono essere rimosse al prezzo di
un maggior costo computazionale
Si può definire il comportamento tensione-deformazione del CLS non
armato in compressione monoassiale fuori dal campo elastico, come
funzione tabulata della deformazione plastica.
comportamento monoassiale del modello
IV.2.3.3 Comportamento monoassiale e biassiale
Il modello non considera variazioni cicliche del carico, non prende in
considerazione cioè il fatto che il modulo elastico si danneggia dopo
che il provino, raggiunto il campo plastico, viene scaricato. Il
modello, come detto in precedenza, è pensato infatti per carichi
monotòni. In trazione, invece, l’apertura di fessure può essere
rappresentata da una perdita di rigidezza elastica. Si assume inoltre
che non ci sono deformazioni permanenti associate alla fessurazione.
Per questo le fessure possono chiudersi completamente se la
sollecitazione diventa di compressione.
In stati multiassiali di sollecitazione queste osservazioni sono
generalizzate attraverso il concetto di superficie di danno e flusso
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nello spazio delle sollecitazioni. Queste superficii sono adattate a dati
sperimentali.
IV.2.3.4 Superficie di danno: “failure ratios”
Si possono specificare i coefficienti di danno per definire la forma
della superficie di danno. Ne possono essere specificati quattro,
attraverso i “failure ratios”:
- il rapporto tra tensione ultima a compressione biassiale e tensione
ultima a compressione monoassiale
- il valore assoluto del rapporto tra la tensione di rottura a trazione e
la tensione di compressione ultima monoassiale
- il rapporto del valore di una componente principale della
deformazione plastica alla tensione ultima in compressione biassiale e
la deformazione plastica alla tensione ultima a compressione
monoassiale
- il rapporto tra la tensione principale a fessurazione, in stato piano
di tensione, quando l’altra tensione principale è al massimo valore di
compressione, e la trazione di fessurazione monoassiale.
FIGURA 4.4 – superficii di snervamento e rottura in stato piano di tensione
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Il manuale di Abaqus consiglia, ragionevolmente, di eseguire dei test
per calibrare i parametri dell’analisi. È molto importante la scelta
della tensione di fessurazione: possono presentarsi problemi numerici
se si assume per essa un valore troppo basso (meno di 1/100 o 1/1000
della resistenza a compressione).
Per analisi piane dovrebbero essere usati punti di integrazione nello
spessore del piano in numero maggiore dei cinque di base. Nove ne
sono comunemente usati per risultati accettabili.
Il manuale di Abaqus rimanda ad uno studio di Crisfield [4] sulla fase
di softening in un modello smeared cracking. Si insiste su questo
aspetto perchè il parametro di tension stiffening è risultato uno dei
parametri decisivi perchè le analisi dei modelli arrivassero alla
convergenza del procedimento computazionale.
Per evitare la dipendenza dalla mesh, può essere usata l’energia di
frattura per fornire un livello di softening che è inversamente
proporzionale ad alcune lunghezze caratteristiche. Come illustrato
sopra, la dipendenza dalla mesh si ha nel caso in cui si adotti un
approccio alle deformazioni per il parametro di tension stiffening. Lo
studio di Crisfield  adotta un modello di smeared concrete, cosicché
questa lunghezza caratteristica dovrebbe essere associata con un punto
di Gauss o con un passo di integrazione.
Per analisi su travi o analisi piane, con sezioni piane che rimangono
piane, è di solito fornito uno schema empirico di softening. Questo
fenomeno è detto tension stiffening (trasferimento degli sforzi di
trazione oltre le fessure attraverso l’armatura e il taglio). Il punto di
Gauss modella sia la fessura (o le fessure) sia il calcestruzzo
confinante e di conseguenza la sua risposta dovrebbe essere più rigida
di quella che sarebbe per una frattura puramente fragile.
I materiali soggetti a softening inducono fenomeni di deformazioni
locali. Questi possono essere accompagnati da cosiddetti snap-
through e snap-back dinamici. I primi consistono in un salto dinamico
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a un nuovo stato di spostamenti a carico costane, mentre i secondi
consistono in un salto dinamico ad un diverso livello di sollecitazione
a stato deformativo costante.
Lo snap-back può essere ottenuto solo sperimentalmente con una
struttura di prova molto rigida, mentre lo snap-through può apparire
come un “plateau” locale di carico. Le tradizionali tecniche di analisi
statica non-lineare mostrano considerevoli difficoltà con questo tipo
di fenomeni e questo può portare a problemi di convergenza. Come
conseguenza spesso gli analisti adottano una convergenza agli
spostamenti che produce forze squilibrate.
Crisfield adotta il metodo della lunghezza sferica dell’arco (spherical
arc-length metod) e associa la tecnica con le linee di ricerca. Spera
così di tracciare la risposta d’equilibrio oltre il carico massimo e
quindi stabilire le cause del collasso. In Abaqus l’algoritmo di Riks,
di cui poi si darà un accenno, fa uso dell’arc length metod.
Poi Crisfield propone semplici modelli per deformazioni di softening
e localizzazione.
La fessurazione è un fenomeno duttile misurabile con apposit i
dispositivi. L’energia di frattura può essere considerata una proprietà
del materiale, G (~100 N/m). Questa energia (per unità d’area) può
essere collegata ad una semplice relazione tensione-deformazione
attraverso:
G = 0,5 c ???t??t
dove c definisce una lunghezza caratteristica.
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FIGURA 4.5 - Funzione tensione-deformazione per CLS in trazione
P
O D
FIGURA 4.6 – soluzione con ? > ?crit
P
O D
acciaio
FIGURA 4.7 – soluzione con ? < ?crit
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Le figure sopra rappresentate rappresentano la localizzazione delle
deformazioni per una trave rinforzata con armatura, sottoposta a
trazione e discretizzata con quattro elementi finiti per la sua
lunghezza.
D
armatura
FIGURA 4.8 – trave discretizzata con 4 elementi finiti
In corrispondenza delle fessurazioni tra gli elementi si hanno degli
snap-back. Per un modello distribuito (smeared model) questa
lunghezza dovrebbe essere associata ad un punto di Gauss. A questo
fine Crisfield usa l’intersezione della tensione principale di
fessurazione con un’ellisse inclinata derivata dallo Jacobiano del
punto di Gauss.
In particolare, una debolezza di questo modello  riguarda la
formazione di fessure ortogonali. Siccome il taglio è trasmesso
all’altra parte della prima fessura, attraverso il fattore di
conservazione del taglio, una nova trazione massima si accumula e
può superare il valore di resistenza a trazione. A meno che questa
nuova fessurazione sia ortogonale alla fessurazione originatasi prima,
non si può originare  nessuna ulteriore fessura o indebolimento.
Metodo della lunghezza dell’arco
Si delineano qui i caratteri che ci interessano di questo metodo.
Per impedire la divergenza della tecniche iterative Newton o Newton
modificata, ?, livello di carico, è trattato come una variabile, mentre
115
un vincolo è usato per limitare la grandezza del vettore degli
spostamenti incrementali:
?pT?p = ?l2
?l, scalare, è un incremento di lunghezza prescritto che varia da
incremento a incremento a seconda del grado di nonlinearità. La
prima soluzione incrementale, di prova, ?p0, è basata sul vettore
spostamento tangenziale, ?T, cosicché
?p0 = ???T = ??KT-1q
dove KT è la matrice di rigidezza tangente e q un fissato vettore di
carico. L’equazione (2) è soddisfatta se
T( )T T
l
l
d d
±D
D =
Diversi metodi possono essere usati per determinare il segno: ad
esempio assumere lo stesso del determinante della matrice di
rigidezza tangente. Le instabilità materiali spesso possono essere
superate aggiungendo una piccola perturbazione alla resistenza a
trazione.
Nelle iterazioni il livello di carico è variato da ??, dove
a1???2 + a2??? + a3 = 0, (4.1)
e
T*
T
1 T T 2 0 T
T* *
3 0 0
a , a 2 p
a p p
üæ ö= d d = D + d d ïç ÷
è ø ï
ý
æ ö æ ö ï= D + d D + dç ÷ ç ÷ ïè ø è ø þ
*
1 1
T T TK g, K q
- -d = - d = ,
dove g è il vettore forza residuale o non equilibrato e ?p0 è il
‘vecchio’ spostamento incrementale. L’ equazione 4.1 assicura che il
nuovo vettore di spostamento incrementale, ?pn,
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*
n 0 Tp pD = D + d+ dld
soddisfa anche i vincoli dell’equazione ?pT?p = ?l2. Se è utilizzato il
metodo modificato Newton-Raphson, KT è fissata come matrice di
rigidezza tangente all’inizio dell’incremento, cosicché i ?T sono
fissati e solo
*
d  deve essere ricalcolato ad ogni iterazione.
Delle due radici dell’equazione 4.1, il valore scelto assicura che
0D D
T
np p sia positivo. Questo algoritmo risolverà molti problemi, ma
talvolta fallirà, specialmente quando deformazioni localizzate
accompagneranno il softening del materiale.
Il fenomeno deformativo di softening, introdotto in molti modelli per
il calcestruzzo, può portare a valori massimi locali che, sotto carico
controllato, porterebbero a snap-throughs dinamici. Nella risposta
pseudo-statica che segue questi massimi, la riduzione del carico è
accompagnata da deformazioni localizzate in cui il materiale della
zona vicina si scarica semi-elasticamente. Se il softening è
accentuato, può verificarsi lo snap-back, se c’è materiale circostante.
I fenomeni di snap sono in parte di natura fisica, e in parte di natura
numerica e riguardano la mesh adottata. Per un modello smeared, che
fa uso di un softening distribuito e non localizzato, è possibile
limitare la dipendenza dalla mesh rendendo il grado di softening
inversamente proporzionale alla lunghezza caratteristica in un punto
di Gauss.
In problemi di fessurazione del calcestruzzo è prudente evitare di far
uso di elementi che implicano sottointegrazione per la mesh, elementi
come ad esempio quelli ad otto nodi membranali, soggetti a
deformazioni a clessidra.
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CAPITOLO V
STRUTTURA GLOBALE E MACROELEMENTI
V.1 Analisi di dinamica di un modello globale
Come già visto per il calcolo del moltiplicatore di collasso della
facciata, si analizza la struttura per parti, dette macroelementi, sia
perché il meccanismo di collasso riguarda solo specifiche parti o
fissati cinematismi nel caso di murature storiche, come confermato
dall’esperienza, sia perché un’analisi globale non è in grado di fornire
informazioni valide dal punto di vista dinamico.
Si riportano qui di seguito i risultati di un’analisi condotta dall’Ing.
G. Castellazzi, del dipartimento D.I.S.T.A.R.T. dell’Università di
Bologna, tramite il codice di calcolo ANSYS.
È un’analisi volta ad individuare il coefficiente di partecipazione
dinamica per le varie parti dell’intero edificio.
FIGURA 5.1 – vista della chiesa di S. Maria del Borgo
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La modellazione è stata fatta tramite elementi shell a quattro nodi
(figura 5.2).
FIGURA 5.2 – modello dell’edificio agli elementi finite
La struttura è stata suddivisa secondo le tipologie strutturali ed i
materiali costruttivi. I colori diversi sono associati ciascuno ad un
materiale con proprie caratteristiche meccaniche: in BLU le part i
costituite da tufo squadrato in conci, in ROSSO le parti realizzate in
muratura a sacco, in AZZURRO le volte secondarie realizzate in
pietra squadrata (o laterizio), in GIALLO le volte principali realizzate
in pietra squadrata, in VIOLA le volte a crociera in pietra squadrata.
È stato realizzato un vincolo a diaframma che collega i nodi
posizionati alla quota 2,38 m a simulare l’irrigidimento offerto nel
piano di posa della pavimentazione dalla pavimentazione stessa. Il
vincolo agisce nel piano XY del modello. Questo perché è presente un
piano sottostante alla pavimentazione della chiesa che accoglie gli
ambienti delle cripte.
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I risultati dell’analisi modale condotta su questo modello rivelano
come non ci siano uno o più modi principali di vibrare rilevanti ai fini
di uno studio dinamico globale.
Modo 1       Modo 2
Modo 3       Modo 4
Modo 5       Modo 6
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Modo 7       Modo 8
Modo 9       Modo 10
Modo 11      Modo 12
Modo 16     Modo 18
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Analisi Modale 1
 Mode   Frequency     Modal Mass    PF-X PF-Y PF-Z
(Participation Factor - Dir)
             (Hz)      (Engineering)   (%)      (%)        (%)
__________________________________________________________
    1     9.912E-01     1.243E+04      0.012     0.000     0.000
    2     1.031E+00     2.505E+04      0.027     1.896     0.000
    3     1.066E+00     7.312E+03     0.026     0.004     0.037
    4     1.159E+00     6.534E+04      6.614     0.000     0.000
    5     1.451E+00     1.732E+04      0.913     0.012     0.000
    6     1.494E+00     6.651E+04      0.820     0.000     0.002
    7     1.541E+00     4.798E+04      0.177     0.644     0.000
    8     1.567E+00     1.186E+04      0.384     0.010     0.001
    9     1.591E+00     4.107E+04      0.264     0.180     0.000
   10    1.603E+00     2.575E+04      0.106     0.092     0.000
   11     1.624E+00     2.423E+04      2.020     0.007     0.001
   12     1.648E+00     1.291E+04      0.001     0.014     0.103
   13     1.686E+00     7.659E+03      0.000     0.000     0.013
   14     1.707E+00     3.064E+04      0.197     0.091     0.000
   15     1.708E+00     3.784E+04      0.681     0.398     0.000
   16     1.745E+00     5.003E+04      0.158     0.085     0.000
   17    1.762E+00     8.962E+03      0.030     0.000     0.000
   18     1.767E+00     2.287E+04      0.557     0.079     0.001
   19     1.889E+00     2.124E+04      0.224     1.000     0.002
   20     1.898E+00     4.522E+03      0.125     0.049     0.000
__________________________________________________________
TOTAL MASS PARTICIPATION FACTORS   13.337     4.560     0.161
Un’altra analisi, condotta dimezzando il modulo elastico dei materiali
usati, fornisce:
Analisi Modale 2
Mode   Frequency    Modal Mass   PF-X      PF-Y      PF-Z
              (Hz)        (Engineering)    (%)         (%)        (%)
    1    7.012E-01     1.241E+04     0.005     0.000     0.000
    2    7.540E-01     7.290E+03     0.013     0.003     0.037
    3    7.814E-01     2.832E+04     0.031     2.004     0.000
    4    8.436E-01     6.729E+04     6.487     0.000     0.000
    5    1.071E+00    5.471E+04     1.024     0.179     0.000
    6    1.105E+00    1.951E+04     1.479     0.023     0.002
    7    1.110E+00    4.782E+04     0.495     0.158     0.000
    8    1.116E+00    4.200E+04     0.012     0.377     0.000
    9    1.153E+00    3.374E+04     0.484     0.233     0.000
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   10    1.165E+00    2.938E+04     1.053     0.000     0.049
   11    1.166E+00    2.107E+04     0.734     0.018     0.054
   12    1.173E+00    3.505E+04     0.031     0.000     0.000
   13    1.193E+00    7.674E+03     0.002     0.000     0.013
   14    1.209E+00    3.639E+04     0.458     0.482     0.000
   15    1.235E+00    3.406E+04     0.166     0.337     0.000
   16    1.246E+00    8.986E+03     0.018     0.003     0.000
   17    1.254E+00    2.211E+04     0.596     0.088     0.001
   18    1.339E+00    1.991E+04     0.087     1.060     0.002
   19    1.343E+00    4.507E+03     0.166     0.044     0.000
   20    1.380E+00    1.837E+04     0.001     0.001     0.000
TOTAL MASS PARTICIPATION FACTORS  13.342     5.010     0.160
Come si può notare, la massa partecipante di ogni modo di vibrare è
in percentuale molto bassa (al massimo 6%); non sono present i
coefficienti di partecipazione di valore tale da poter esser presi in
considerazione per una stima del comportamento globale dinamico
della struttura.
Considerazioni di questa natura e osservazioni di crolli o
danneggiamenti di edifici esistenti, portano a dover cercare un altro
tipo di approccio: per macroelementi, appunto.
V.1.1 Analisi della facciata
Nel capitolo 3 si è già presa in considerazione la facciata, calcolando
il suo moltiplicatore di collasso a ribaltamento fuori dal piano, nel
caso in cui la si consideri isolata dal resto della struttura e nel caso
invece che si consideri l’apporto dato dai muri ad essa collegati.
Qui si procederà a più analisi della stessa facciata, in diverse
condizioni di vincolamento e di carico.
Infatti lo studio condotto precedentemente non esaurisce le casistiche
di collasso di un elemento piano come la facciata di un edificio,
vincolata in più punti a varii elementi murari che sfruttano una
diversa modalità di distribuzione, assorbimento e trasmissione delle
sollecitazioni (vedremo, infatti, che sulla facciata vanno a terminare
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le arcate dei due colonnati che dividono in tre navate la chiesa,
fornendo una sollecitazione di spinta verso l’esterno).
Bisogna prendere in considerazione la possibilità che si attivino
meccanismi di collasso diversi dal semplice ribaltamento. In
particolare per le facciate di chiese in muratura sono stati rilevati tre
meccanismi di collasso possibili:
FIGURA 5.3 – meccanismi di collasso per le facciate
Si analizza prima la facciata caricata nel proprio piano da forze
orizzontali, sotto l’azione del peso proprio.
Si è poi passati ad analizzarne il comportamento fuori dal piano,
senza e con i contributi dati dalle pareti e dai colonnati della chiesa.
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V.2 Facciata caricata nel piano
Si è analizzato l’elemento “facciata” caricato nel piano, soggetto a
forze trasversali orizzontali, oltre che al peso proprio.
La facciata è soggetta infatti a meccanismi di rottura nel piano,
cosiddetti di “secondo modo”, che possono portare a lesioni
importanti, che seguono l’andamento della distribuzione delle
aperture, come si vede dalle figure sotto riportate:
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Il macroelemento facciata è costituito dal pannello murario di facciata
ed ha come zone di sovrapposizione una parte delle pareti laterali, in
caso di chiese ad aula unica, ed anche parte delle pareti della navata
centrale in caso di chiese a tre navate.
I meccanismi di danno che più frequentemente si osservano
relativamente alla facciata di un edificio ecclesiastico in occasione di
un evento sismico sono imputabili ad azioni fuori dal piano ed
interessano, il più delle volte, le zone di estremità delle pareti laterali.
La fascia di sovrapposizione della facciata con le pareti laterali è
individuata in base alla distanza D, alla quale si innesca la lesione L,
che provoca il distacco della facciata dalle pareti laterali in un
meccanismo di apertura “a carciofo” dell'edificio
Il software utilizzato, ABAQUS, come detto, permette di condurre
analisi non lineari, scegliendo di applicare i carichi in modo
incrementale.
I carichi sono stati applicati in due passi: nel primo, i carichi dovuti al
peso proprio; nel secondo, le forze orizzontali, che sono state fornite
come forze di gravità con direzione orizzontale, appunto, legate
quindi alla massa dell’elemento.
Per le analisi della facciata caricata trasversalmente nel proprio piano,
si è utilizzato un modello che comprende anche quella parte di
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facciata che dal piano della chiesa arriva alla quota stradale, parte che
rimane nascosta dalla scalinata di accesso:
I I
XII IX I
X
IV
VI
V
II IIX
V I I
V I I I
FIGURA 5.4 – prospetto via chiesa madre
Si ottiene quindi un modello di questo tipo:
FIGURA 5.5  – modello bidimensionale per la facciata caricata nel piano
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Lo scopo di questa prima analisi è ricercare un eventuale meccanismo
di collasso nel piano della facciata (meccanismo 3 dell’abaco dei
meccanismi proposti dalle Linee Guida), individuare punti deboli di
formazione di fessure o di cerniere, e avere una stima della curva
carico spostamento e quindi della rigidezza.
Ci si aspetta per quest’ultima un valore elevato rispetto alla
condizione di sollecitazione considerata. Le aperture infatti non sono
di grande luce, come potrebbe essere per un arco.
V.2.1 Definizione del materiale e dei parametri
La facciata è composta di conci squadrati di tufo.
E’ stato assunto un modulo di Young pari a 1.000 MPa (10.000
kg/cm2), valore in linea con quelli suggeriti dalla Tabella 11.D.1
dell’ordinanza 3274 p.132. Il valore assegnato al coefficiente di
Poisson è 0,2.
Il valore di 1.000 MPa è stato assunto in base anche in forza dei
risultati sperimentali riportati dal professor Calderoni dell’Università
Federico II di Napoli [1]; questi test sperimentali sono stati presi in
considerazione perché sono stati condotti su provini di tufo
napoletano, a compressione monoassiale, materiale simile a quello
presente nella chiesa di Santa Maria del Borgo.
a
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b
FIGURA 5.6 a,b – diagrammi ??? dei test sperimentali a compressione miniassiale
Come si vede il modulo è del valore di 10.000 kg/cm2.  I risultati di
tali test sono stati inoltre utilizzati per definire la curva compressive
stress – platic strain richiesta dal modello di comportamento del
materiale utilizzato in ABAQUS, il  concrete smeared cracking
model.
Comp.
stress (kPa)
Plastic
strain
2000 0
2500 0.002
3000 0.004
2900 0.006
2500 0.008
TABELLA 5.1 – Curva tabulata “tensioni – deformazioni plastiche”
Si è utilizzato, come si nota, un valore massimo di resistenza pari a 3
MPa: questo valore risulta anche da altri studi [5] sulla muratura in
tufo di Napoli.
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In quest’ultimo caso sono state condotte prove direttamente sulla
muratura in tufo di palazzi storici di Napoli con riferimento alle
normative Americane ASTM STANDARD C1196-91 (compressive
stress) e C1197-91 (masonry deformability), attraverso l’utilizzo di
due martinetti piatti, come mostrato in figura 5.7.
FIGURA 5.7 – Prova condotta con due martinetti piatti
È stata ottenuta una curva come quella mostrata sotto (figura 5.8), che
presenta una resistenza che si avvicina ai 3 MPa. Non essendo
distruttive le prove effettuate, dato che si tratta di muratura in
esercizio, non è presente un ramo discendente oltre al punto di
resistenza massima. Mentre per i modelli qui analizzati si è
considerato un diagramma, come si desume dalla tabella 4.1, che
presenta un profilo discendente per le deformazioni ultime, del tipo di
quelli sperimentali riportati in figura 5.9 e 5.10.
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FIGURA 5.8  – diagramma ciclico tensione - deformazione
FIGURA 5.9 – diagramma sperimentale tensione - deformazione
Anche per i valori delle deformazioni ci si è ricondotti a studi e dat i
sperimentali disponibili. Sia dalla figura 4.16 che dalla figura 4.18
(diagramma sperimentale che deriva da una prova di carico effettuata
su un pannello murario [6]) si nota come le deformazioni raggiungano
valori compresi tra 0,008 e 0,01 o maggiori.
Questo discorso ci interessa per calibrare un modello di materiale in
modo realistico, attraverso dati raccolti sperimentalmente su provini
in tufo, la stessa pietra che si trova per gran parte nella chiesa di
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Santa Maria del Borgo. In questo modo abbiamo degli ordini di
grandezza attendibili e ragionevoli.
FIGURA 5.10 - Risultato di una prova sperimentale in termini di curva carico-
deformazione su un provino in muratura
Abbiamo già accennato, inoltre, ai rapporti di danneggiamento, i
failure ratios; ricordiamo che esprimono i seguenti rapporti:
- rapporto tra la resistenza ultima in stato biassiale di compressione e
quella in stato uniassiale
- valore assoluto della rapporto tra la tensione uniassiale di rottura a
trazione e quella a compressione
- rapporto tra la componente principale della deformazione plastica a
rottura in stato biassiale di compressione e quella in stato monassiale
- rapporto tra la tensione principale di trazione in condizioni di
fessurazione, in stato piano di tensione, e la tensione di rottura in
trazione uniassiale.
Sono stati assegnati i seguenti valori: 1.12, 0.1, 1.33, 0.2, valori
ricorrenti nella letteratura disponibile sull’argomento (ad esempio [2]
in bibliografia).
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In particolare è rilevante, ai fini della convergenza del procedimento
numerico di calcolo, il secondo failure ratio, che esprime la resistenza
a trazione monoassiale del materiale.
Il valore assegnato pari ad un decimo della resistenza a compressione
è un valore che trova giustificazione non solo per ragioni numeriche,
ma anche nei dati sperimentali. Il già citato lavoro di Calderoni [1]
riporta un valore di 3 kg/cm2 come tensione di trazione massima, un
decimo di quella riscontrata a compressione.
In alcune analisi è stato utilizzato un valore di 0,08 per il failure ratio
in questione.
FIGURA 5.11 – prova di rottura a trazione
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V.3 Risultati: comportamento nel piano
Dopo la fase di calibrazione dei parametri (per la quale, si ricorda,
l’ideale è compiere test sperimentali), per la mesh si sono scelt i
elementi a quattro nodi (M3D4R), a comportamento membranale: la
facciata infatti è stata inizialmente modellata in uno spazio a due
dimensioni, con una tipologia shell; la mesh è rappresentata in figura
5.12:
FIGURA 5.12 - mesh
È stata adottata una lunghezza caratteristica di ogni elemento pari a
0,18 (l’unità equivale al metro).
Le grandezze utilizzate sono:
- E = 10.000 kg/cm2
- ? = 0,2
- tension stiffening = 0,004
- failure ratios: 1,12; 0,1; 1,33; 0,2
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- densità: 2 t/m3
- i valori per assegnare la curva di plastic strain sono quelli della
tabella 5.1
- il carico orizzontale applicato è di 0,8g, valore volutamente
elevato. In un primo passo è applicato il peso proprio, in un
secondo passo è applicato gradualmente il carico orizzontale
Si è ottenuto un andamento degli sforzi del tipo riportato in figura
5.13: le zone colorate di rosso sono quelle soggette a trazione;
l’immagine 5.13 riporta lo stato tensionale di trazione sotto
l’applicazione del 70% del peso proprio in direzione orizzontale.
L’incremento ulteriore del carico (figura 5.14) mostra come il
materiale si sia danneggiato e quindi come le tensioni si siano
allentate e distribuite (allargamento delle zone di colore giallo e
verde).
FIGURA 5.13 – tensioni di trazione al 70% del carico equivalente al peso proprio
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FIGURA 5.14 – tensioni di trazione all’ 80% del carico equivalente a l peso proprio
Si riportano in figura 5.15 le deformazioni in rappresentazione
vettoriale: si hanno le deformazioni maggiori là dove si sono
verificate le maggiori tensioni di trazione, ovviamente.
FIGURA 5.15 – andamento delle tensioni di trazione
La seguente rappresentazione (5.16) dà un’idea di quali porzioni di
materiale si danneggiano (sono stati sottratti gli element i
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danneggiati): si ha un’idea delle zone di apertura delle fessure e della
direzione di propagazione.
FIGURA 5.16 –rappresentazione delle parti fessurate
In figura 5.17 invece viene riportato l’andamento dello spostamento
dell’angolo superiore destro della facciata in funzione dell’incremento
di carico.
FIGURA 5.17 – curva carico-spostamento
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V.4 Il metodo di Riks
La stessa facciata è stata poi analizzata utilizzando, per il secondo
passo di carico, quello che riguarda l’applicazione dei carichi
orizzontali, il metodo di Riks, e non più il metodo static, general,
come fatto precedentemente.
Il metodo static, general è un metodo per applicazioni di carico in
modo statico: viene fornito un valore di carico da applicare e questo
viene applicato con la gradualità stabilita dall’analista (limiti alla
grandezza degli incrementi, passo iniziale, etc.).
Il metodo di Riks, invece, fa uso del procedimento dell’arc length, ed
è indicato dal manuale stesso di ABAQUS [7] per prevedere
situazioni di instabilità e di collasso geometricamente non-lineare di
una struttura. Prevede l’utilizzo di materiali dal comportamento non-
lineare.
Questo metodo è utilizzato per casi in cui il carico avviene
proporzionalmente, dove, cioè, l’intensità del carico è governata da un
singolo parametro.
Può fornire soluzioni anche in casi di risposta complessa e instabile,
come mostrato in figura 5.18.
FIGURA 5.18 – carico proporzionale con risposta instabile
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È utile inoltre per problemi di individuazione del carico limite e
problemi di instabilità accentuata che presentano softening.
Il metodo di Riks, così come è implementato in ABAQUS, si muove
di una determinata quantità lungo alla tangente alla superficie di
rottura nel punto che rappresenta la soluzione d’equilibrio corrente, e
ricerca l’equilibrio nel piano che passa per quel punto, definito dalla
tangente e dalle normali alla curva.
Assume che il carico vari secondo la legge:
PTOT = P0 + ? (Pref – P0),
dove PTOT è il valore corrente del carico, P0 è il carico iniziale e Pref è
un valore di riferimento (ad esempio il carico massimo); ?, fattore di
proporzionalità del carico, è l’incognita.
L’algoritmo di base rimane quello di Newton, per risolvere le
equazioni di equilibrio non lineare; perciò in ogni istante ci sarà un
raggio finito di convergenza. Siccome molti materiali hanno una
risposta dipendente dal “percorso”, è essenziale limitare la misura
dell’incremento (vi si accennerà qui di seguito).
Come più volte detto, risulta molto utile eseguire prove sperimentali
in modo da tarare il modello su un comportamento noto che deve
essere tentativamente riprodotto.
Anche il metodo di Riks chiede la definizione di parametri il cui
diverso valore può influenzare l’analisi.
Per impostare il valore del massimo incremento di carico secondo
l’algoritmo di Riks si è fatto riferimento a dati sperimentali che
derivano da un test condotto su pannelli murarii in tufo [6] sempre da
parte dell’Università Federico II di Napoli (i test sono stati effettuati
presso la Divisione Prove Statiche dell’ISMES di Bergamo) (figura
5.20).
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FIGURA 5.20 – schema del set-up sperimentale
Come si vede il valore di 0,001 (figura 5.21) permette
un’approssimazione maggiore del comportamento della struttura. La
scelta di un valore più piccolo del massimo incremento di carico per
l’algoritmo di Riks che fa uso dell’arc length method si paga in un
maggior costo computazionale (il file della soluzione è una decina di
volte maggiore di quello che si ottiene senza limitare il passo
incrementale).
FIGURA 5.21 – variabilità della risposta con i parametri della strategia di
soluzione
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Anche i failure ratios manifestano un’incidenza importante. Sono
riportate le curve del quarto rapporto (5.22).
FIGURA 5.22 – variabilità della risposta con i parametri della strategia di
soluzione
Con i valori di failure ratios di 1.12, 0.1, 1.33, 0.2 e tension stiffening
0.003 il modello non converge
V.4.1 Risultati ottenuti col metodo di Riks
Nelle figure riportate di seguito si osserva ancora l’evoluzione dello
stato delle tensioni man mano che si hanno danneggiamenti del
materiale:
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FIGURA 5.23 – tensioni di trazione
FIGURA 5.24 – tensioni di trazione dopo diffusione di fessurazione
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FIGURA 5.25 – zone di danneggiamento
Nel grafico che riporta la curva carico spostamento (figura 5.26) si
vede come la facciata abbia un comportamento piuttosto rigido, con u
andamento della curva pressoché lineare fino al limite di collasso.
0,00
0,10
0,20
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0,70
0,80
0,0000 0,0020 0,0040 0,0060 0,0080 0,0100 0,0120 0,0140
spostamenti
F / W
FIGURA 5.26 – curva carico-spostamento
Il punto considerato per gli spostamenti è quello evidenziato in alto a
destra in figura 5.26.
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Altre analisi condotte forniscono lo stesso tipo di risultati (il punto
considerato per gli spostamenti è sempre lo stesso):
0
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0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,0000 0,0020 0,0040 0,0060 0,0080 0,0100
spostamenti
F / W
0,0
0,1
0,2
0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012
spostamenti
F / W
Quello che varia nei casi qui sopra illustrati è la misura massima degli
incrementi dell’algoritmo di Riks o il numero massimo di passi fissati.
I valori critici del rapporto F/W sono quelli compresi 0,65 e 0,7.
Un’altra analisi ha presentato invece una curva che si spinge fino a
valori intorno allo 0,9 (figura 5.28). In questo caso si nota un
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addensamento di incrementi dell’algoritmo intorno agli stessi valori
che nei casi precedenti indicavano il carico massimo:
0
0,1
0,2
0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,8
0,9
1
0,00E+00 5,00E-03 1,00E-02 1,50E-02 2,00E-02
spostamenti
F / W
FIGURA 5.28
Si può ritenere che questo avvenga per la possibilità di biforcazioni
nella soluzione ricercata dall’algoritmo di Riks, in cui entrano in
gioco anche i segni (positivi o negativi) degli incrementi che
l’algoritmo effettua. Non si è avuto il tempo di andare oltre a queste
considerazioni.
Già Giordano nel suo lavoro [6], come mostrato più sopra, arriva a
suggerire valori dell’incremento massimo per l’algoritmo di Riks
dell’ordine di 0,001; un’analisi condotta col valore di 0,001 per
l’incremento massimo, analisi dimostratasi più pesante dal punto di
vista computazionale, ha confermato i valori trovati in precedenza
(figura 5.29).
145
0,0
0,1
0,2
0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,8
0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012
spostamenti
F / W
FIGURA 5.29
Si nota infatti che la curva ha i punti che rappresentano gli increment i
molto fitt i, e non si distinguono l’uno dall’altro. Il valore massimo
attinto del carico è ancora minore di 0,7. Il passo ridotto degli
incrementi consente un controllo maggiore sulla curva della soluzione
esatta.
Non si è tenuto conto del fatto, inoltre, che la facciata si trova tra
altre due pareti (figura 5.4), lateralmente, che ne aumentano la
rigidezza trasversale. Non presenta rischi di collasso nel proprio piano
più elevati di quelli che possono presentare altri meccanismi.
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V.5 Analisi della facciata a ribaltamento
I meccanismi di danno più frequenti per una facciata di un edificio
ecclesiastico in occasione di un sisma sono imputabili ad azioni fuori
dal piano ed interessano, il più delle volte, le zone di estremità delle
pareti laterali.
La fascia di sovrapposizione della facciata con le pareti laterali è
individuata in base alla distanza D, alla quale si innesca la lesione L,
che provoca il distacco della facciata dalle pareti laterali in un
meccanismo di apertura “a carciofo” dell'edificio.
E’ stato riscontrato statisticamente che il valore del rapporto D/H tra
la distanza di innesco della lesione allo spigolo e l'altezza del
pannello è quasi sempre variabile tra 0,1 e 0,3 e, comunque, sempre
minore di 0.5; perciò si può ritenere estinta l'azione che la facciata ha
sulle pareti laterali in una zona di estensione pari alla metà
dell'altezza di queste ultime. Lo stesso vale, nelle chiese a tre navate,
per le pareti della navata centrale.
L'elemento di facciata varia notevolmente da una chiesa all’altra.
Vengono qui di seguito riportati esempi di collasso riguardanti diverse
facciate (figure 5.30 – 5.32):
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FIGURA 5.30 – meccanismo di rotazione del timpano
148
FIGURA 5.31 – meccanismo di rotazione di parte della sommità
FIGURA 5.32– meccanismo di rotazione della facciata
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Si è quindi studiato il comportamento della facciata a ribaltamento. Si
è considerata la facciata isolata dal resto della struttura, in un primo
momento.
Si è utilizzato l’algoritmo di Riks, dato che quello del ribaltamento
fuori dal piano è un problema che presenta forti non-linearità
geometriche, oltre a quelle note del materiale.
Attraverso il calcolo manuale si era trovato un moltiplicatore di
collasso pari a 0,09 (rapporto tra la forza orizzontale che, applicata
nel baricentro, causa il ribaltamento, e il peso proprio).
FIGURA 5.33– modello della facciata
Ci si aspetta un meccanismo di collasso che prevede il ribaltamento
completo della facciata, con rottura alla base, come ipotizzato nei
calcoli manuali, dato che è la situazione che possiede il minore
moltiplicatore di collasso.
150
La mesh (figura 5.34) fa uso di elementi a sei facce C3D8R a otto
nodi, la cui lunghezza caratteristica è 0,3 (30 centimetri; l’unità è pari
ad un metro):
FIGURA 5.34 – mesh
FIGURA 5.35 – tensioni di trazione
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Si presenta rottura alla base, come si vede dalle tensioni in figura
5.35. Alla base il materiale si danneggia arrivando a rottura con
fessurazione (figura 5.36).
FIGURA 5.36– zona di fessurazione
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FIGURA 5.37– diagramma carico-spostamenti
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Vengono confermati in linea generale i risultati già ottenuti. Con
questa analisi il valore del moltiplicatore di collasso si attesta intorno
a valori di poco superiori a 0,08, valore attorno a cui si ha una
variazione importante degli spostamenti (fino a 0,8 il diagramma è
quasi lineare) e in cui si ha un punto angoloso nel diagramma arc
length – F/W, che riporta il variare del carico in funzione dei passi
incrementali del metodo di Riks.
FIGURA 5.38– diagramma F/W – arc length
È stata fatta girare poi un’altra analisi, con il valore della lunghezza
massima dell’incremento dell’arc length pari a 0,001, con increment i
controllati. In precedenza si può dire che non fosse stato messo limite
a questo valore. La curva carico–spostamento non subisce variazioni
importanti; è sparito il punto angoloso in corrispondenza di F/W =
0,08 nel diagramma F/W – arc length: si è ottenuta una curva che
presenta continuità.
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FIGURA 5.39– diagramma F/W – arc length
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FIGURA 5.40– diagramma carico - spostamenti
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Nel diagramma F/W – arc length (figura 5.39) si può notare che in
corrispondenza del valore dell’arc length di 0,45 (valore a cui si
danneggia la sezione di base della facciata, come mostrato in figura
5.41), il valore F/W ha valori intorno allo 0,08.
La stima del valore del moltiplicatore di collasso intorno allo 0,08, o
poco più, è attendibile, a nostro giudizio.
FIGURA 5.41 – tensioni di trazione per arc length = 0.46
Questo è confermato dal risultato di un’altra analisi condotta con un
valore più basso di tension stiffening: è stato utilizzato un valore di un
ordine inferiore, cioè di 0,0007 invece che 0,003. Il fenomeno di
tension stiffening incide sicuramente, in un modello come quello
considerato, nei risultati in termini di curva carico spostamento.
Fornire un valore basso di tension stiffening significa rendere il
materiale utilizzato più vicino ad un comportamento elasto-fragile,
meno capace di risposta nel ramo di softening. L’analisi infatti si
ferma al valore prima ipotizzato, di poco superiore a 0,08 (figura
5.42).
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analisi cinematica
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FIGURA 5.42 – diagramma carico - spostamento
Sicuramente intorno al valore di 0,08 si innesta il meccanismo a causa
delle fessurazioni: questo si nota anche nelle analisi (figure 5.37 e
5.40) in cui il moltiplicatore sembra raggiungere un valore vicino a
0,1, e in cui però si osserva (figura 5.37) un addensamento dei passi
dell’algoritmo, che riduce notevolmente gli incrementi; significa che
per 0,08 si innesta il meccanismo di collasso: a tale valore infatti in
figura 5.37 si ha una variazione importante della pendenza della
curva, che infatti diventa orizzontale.
Ci sembra più corretto un valore come quello fornito dalla curva in
figura 5.42, anche in forza di quanto ottenuto col calcolo manuale nel
capitolo III.
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Il caso del collasso a ribaltamento della facciata semplice è stato
analizzato anche tramite il codice agli elementi finiti ABAQUS per
avere indicazioni sulla bontà dell’impostazione dei parametri adottata,
oltre che, cosa non secondaria, per prendere dimestichezza con un
programma mai prima da me utilizzato.
Si è passati a questo punto ad un’analisi più impegnativa, su un
modello più complesso, che oltre alla facciata considera gli element i
longitudinali della chiesa.
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CAPITOLO VI
ANALISI DELLA FACCIATA VINCOLATA ALLE PARETI
VI.1 Impostazione della modellazione
I risultati finora ottenuti riguardo alla facciata non sono
particolarmente utili, in quanto la facciata si trova inserita in un
contesto strutturale che influisce sul suo comportamento. Abbiamo già
visto nelle pagine precedenti come vi siano diverse tipologie di
facciata, e diverse strutture resistenti a seconda delle chiese: questo
porta ovviamente, come visto, del resto, a diversi tipi di possibili
meccanismi di collasso.
Le analisi di cui si riportano qui di seguito i risultati sono volte ad
individuare i possibili meccanismi di collasso per la facciata della
chiesa di Santa Maria del Borgo.
I muri laterali e i colonnati delle navate sono elementi che forniscono
condizioni di vincolo o di sollecitazione aggiuntive, senza considerare
le quali non si giungerà  ad un giudizio sulla vulnerabilità
dell’elemento.
Inoltre, poiché sono in corso lavori di ristrutturazione e
miglioramento sismico, mettere in conto nell’analisi tutti quegli
elementi che contribuiscono a produrre un certo tipo di risposta al
sisma, risulta utile ai fini dei lavori stessi, che possono indirizzarsi a
migliorare, ad esempio, l’ammorsamento e la collaborazione statica
tra alcuni elementi piuttosto che altri, o a porre attenzione a
determinati punti dell’edificio che risultano importanti e delicati nei
riguardi di possibili meccanismi di collasso.
Come molti edifici sacri storici, la pianta (figura 6.1) del complesso
di Santa Maria del Borgo non è simmetrica ed è abbastanza articolata
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per la presenza di cappelle e ambienti posti ai lati della chiesa. Per
l’analisi del comportamento della facciata fuori dal piano abbiamo
considerato, oltre alla facciata, gli elementi che si innestano in essa: i
due colonnati che dividono in tre navate  la chiesa, e le due pareti
laterali, lungo le quali si aprono varie cappelle di diversa grandezza.
FIGURA 6.1 – pianta della chiesa di S. Maria del Borgo
Riportiamo due sezioni della chiesa (figure 6.2, 6.3), in base alle quali
si è creato il modello per le analisi.
FIGURA 6.2 – sezione longitudinale
159
FIGURA 6.2 – sezione longitudinale
FIGURA 6.3 – navata centrale
160
FIGURA 6.4 – navata laterale sinistra
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FIGURA 6.5 – navata laterale destra
 Il modello è stato assemblato con gli elementi di seguito mostrati
(figure 6.6 – 6.11).
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FIGURA 6.6 -  modello parete sinistra
FIGURA 6.7 -  modello facciata
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FIGURA 6.8 -  modello della parete destra
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FIGURA 6.9-  modello del colonnato di destra
165
FIGURA 6.10 -  modello colonnato sinistra
FIGURA 6.11-  modello assemblato
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Il materiale usato nella modellazione è lo stesso per tutti gli elementi
del modello.
Il modello di comportamento del materiale è ancora lo smeared
concrete cracking, per il quale si sono adottati i parametri ottenuti
dalla calibrazione effettuata per i modelli analizzati in precedenza e di
cui si è già detto.
· Modulo di Poisson ?: 0,18
· Modulo elastico E = 1000 MPa
· Failure ratios:
- rapporto tra la resistenza ultima in stato biassiale di compressione
e quella in stato uniassiale: 1,12
- valore assoluto della rapporto tra la tensione uniassiale di rottura
a trazione e quella a compressione: 0,08
- rapporto tra la componente principale della deformazione plastica
a rottura in stato biassiale di compressione e quella in stato
monassiale: 1,33
- rapporto tra la tensione principale di trazione in condizioni di
fessurazione, in stato piano di tensione, e la tensione di rottura in
trazione uniassiale: 0,2
· Tension stiffening: 0,003
· Peso proprpio: 2 t/m3
· Curva tabulata compressive stress – plastic strain per il
comportamento non lineare
Comp.
stress (kPa)
Plastic
strain
2000 0
2500 0.002
3000 0.004
2900 0.006
2500 0.008
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La mesh è composta di elementi Tet C3D4, tetraedri a quattro nodi
lineari, con lunghezza caratteristica di 0,3 m. La mesh è generata
automaticamente dal codice di calcolo; si possono scegliere gli
elementi da usare (anche se nel nostro caso per la conformazione del
modello era possibile utilizzare solo elementi tet), e si può intervenire
per modificare a fondo la mesh.
FIGURA 6.12 – mesh
VI.2 Analisi
Nella figura 6.13 viene mostrata la deformazione della struttura e le
tensioni di compressione: si nota uno spanciamento della zona
centrale della facciata; inoltre è facile notare i punti in cui si formano
eventuali cerniere (le zone di colore che tendono all’azzurro e al blu).
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FIGURA 6.13 – rappresentazione delle tensioni (prevalentemente di compressione)
nella configurazione deformata (ingrandita di 200 volte); sezione longitudinale del
modello operata a metà
Nelle figure seguenti si osservano le tensioni rappresentate
vettorialmente:
AZZURRO: tensioni di compressione
ROSSO: tensioni di trazione
Si intuiscono molto bene le zone di formazione di fessure e cerniere.
È evidenziata, tramite una pianta associata ad ogni elemento, la
posizione dell’elemento rappresentato.
Vengono riportati solo una parete e un colonnato perchè gli altri due
elementi sono simili.
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FIGURA 6.14 – flusso delle tensioni
FIGURA 6.15 – flusso delle tensioni
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Si nota come il colonnato sia ovviamente molto meno rigido delle
pareti laterali. Esso nell’interazione con la facciata fornisce
sollecitazioni di segno diverso, come si vede dalla figura 6.16.
FIGURA 6.16 – tensioni
Il colore rosso rappresenta sforzi di trazione, l’azzurro di
compressione. Nella parte alta il colonnato tende a trattenere la
facciata, e per questo può essere preso in considerazione un intervento
che assicuri la collaborazione in questo punto.
Nella parte bassa della zona di contatto tra colonnato e facciata,
quest’ultima invece subisce una azione nel senso del ribaltamento,
come si può notare dalla figura 6.17.
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FIGURA 6.17 a, b – deformate ingrandite di 200 volte
Le zone di danneggiamento (figura 6.18) confermano queste
osservazioni. Si nota che le fessure si formano nei punti, tra gli altri,
in cui il colonnato spinge sulla facciata.
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FIGURA 6.18 – zone di fessurazione sulla facciata
Dalle seguenti figure si nota come siano soggette a fessurazione anche
le zone di collegamento tra pareti e facciata e colonnato e facciata,
oltre la base del piede di ogni colonna.
FIGURA 6.19 – zone di fessurazione nella parete sinistra
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FIGURA 6.20 – zone di danneggiamento sul colonnato di sinistra
FIGURA 6.21 – zone di danneggiamento sulla parete di destra
In particolare vediamo che la fessurazione, per quanto riguarda
l’interazione facciata–colonnato, inizia nella sommità (figura 6.22),
ma poi (passo subito successivo dell’analisi) anche nella parte
frontale della facciata sotto la spinta del colonnato (figura 6.23).
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FIGURA 6.22 – zone di prima fessurazione sul colonnato di destra
FIGURA 6.23 – zone di fessurazione sul colonnato di destra
Per questo si possono considerare contemporanee le due azioni che il
colonnato trasmette alla facciata; la fessurazione della facciata a
causa della spinta del colonnato ha inizio prima che la facciata possa
staccarsi dalla parete del colonnato stesso; in caso contrario non si
avrebbero le fessurazioni che si formano al centro della facciata
(figura 6.18), perchè la facciata avrebbe iniziato il ribaltamento.
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Con questo si vuole dire che l’effetto di contenimento della facciata
da parte del colonnato si manifesta non per le caratteristiche di
comportamento a trazione presenti nel modello di materiale adottato,
ma si verifica ben prima che si danneggino le zone di congiunzione
tra la facciata e i colonnati.
Per quanto riguarda il carico massimo sopportato, questo si può
leggere dalla figura 6.24, che riporta la curva carico–spostamento
dove il carico è espresso ancora come frazione del peso proprio, e lo
spostamento è stato riferito in un caso ad un punto in sommità della
facciata, a lato, e in un altro caso a centro della facciata.
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FIGURA 6.24 – diagramma carico–spostamento: il punto considerato per lo
spostamento è quello evidenziato in rosso
FIGURA 6.25 – diagramma carico–spostamento: il punto considerato per lo
spostamento è quello evidenziato in rosso
Si nota come il punto al centro della facciata subisca spostamenti di
valore quasi doppio rispetto a quello posizionato in alto a destra in
corrispondenza della parete laterale, elemento, questo, molto rigido
che vincola la parte estrema della facciata in modo importante (questo
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avviene nell’ipotesi che si verifichi, come si è rilevato, un buon
ammorsamento tra i due elementi).
Il valore massimo del carico sopportato fino al collasso si aggira
intorno a 0,35 del peso proprio, come si vede nelle due figure sopra.
Il ramo che ridiscende rappresenta il percorso su cui l’algoritmo di
Riks ha ritrovato l’equilibrio, scaricando il modello (figura 6.26). Non
ci interessa, pertanto, ai fini della stima del carico che la struttura può
portare.
FIGURA 6.26 – diagramma carico–arc length
Quindi la struttura sembra sopportare forze orizzontali, applicate
staticamente, pari a 0,35 del peso proprio, con un’accelerazione
orizzontale di 0,35g.
Le prime fessure in facciata si formano per valori del rapporto F/W
pari a 0,2-0,25.
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Un’altra analisi, su un modello con mesh più fitta (lunghezza
caratteristica dei tetraedri di 0,25 m), con tension stiffening di 0.001,
con passo massimo dell’algoritmo di Riks di 0.01 fornisce risultat i
(figura 6.27) analoghi a quanto già visto.
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FIGURA 6.27 - – diagramma carico–spostamenti (riferiti al punto al centro della
facciata come in figura 6.25)
L’analisi si è interrotta perchè non era più ottenibile l’equilibrio.
Si osserva che non viene raggiunto il valore di 0,35 F/W. Rimangono
inalterati i risultati che riguardano le zone di danneggiamento e la
distribuzione degli sforzi.
Il valore di 0,33 risulta secondo noi più attendibile.
Riportiamo infine i diagrammi carico-spostamento per il meccanismo
di ribaltamento della facciata nei due casi studiati: come elemento
isolato e, invece, vincolata al resto dell’edificio (figura 6.28).
Ciò che viene guadagnato in termini di carico sopportato, viene perso
in spostamenti all’attivazione del meccanismo di collasso.
La facciata vincolata ha un maggior grado di rigidezza, e una
variazione della configurazione di equilibrio con l’attivarsi dei
cinematismi porta al collasso prima che nel caso di facciata isolata.
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FIGURA 6.28 - – diagramma carico-spostamento per i due casi analizzati della
facciata
Ma soprattutto è importante rilevare il contributo decisivo che le
pareti e i colonnati portano alla facciata innalzando notevolmente il
moltiplicatore di collasso.
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VI.3 Analisi del colonnato
È stata eseguita poi un’analisi sul solo colonnato, vincolato con
incastri alla base e caricato longitudinalmente
FIGURA 6.29 – tensioni di Mises
Si individuano facilmente le cerniere.
FIGURA 6.30 – cinematismo su cui si è condotta l’analisi cinematica
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FIGURA 6.31 – diagramma carico (F/W) – spostamento con tension stiffening =
0,003 e failure ratio#2 = 0,1
Come si vede si trova un valore del moltiplicatore di collasso di 0,33, ma si
può osservare anche un addensarsi degli incrementi in corrispondenza del
valore di 0,30.
Sono state eseguite altre analisi con diversi valori dei parametri in gioco:
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FIGURA 6.32 – diagramma carico (F/W) – spostamento con tension stiffening =
0,001 e failure ratio#2 = 0,08
182
0
0,05
0,1
0,15
0,2
0,25
0,3
0,35
0 0,005 0,01 0,015
spostamenti
F/W
FIGURA 6.33 - diagramma carico (F/W) – spostamento con tension stiffening =
0,003 e failure ratio#2 = 0,08
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FIGURA 6.34 – diagramma carico (F/W) – spostamento con tension stiffening =
0,002 e failure ratio#2 = 0,1
Il valore del moltiplicatore è quindi dell’ordine di 0,25 ÷ 0,30 (più
probabilmente intorno a 0,30).
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VI.4 Analisi del modello senza colonnato
È stata condotta un’analisi su un modello in tutto uguale al modello globale a
meno dei colonnati centrali (figura 6.35).
FIGURA 6.35– modello senza i colonnati con relativa mesh
I risultati sono interessanti perchè forniscono indicazioni importanti sul ruolo
effettivo che i due colonnati svolgono nella stabilità della facciata.
FIGURA 6.36 – zone di fessurazione
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Si osserva chiaramente che in questo caso non si ha fessurazione importante
sotto le due finestre centrali, cosa che invece si aveva (figura 6.18)
considerando il contributo dei due colonnati.
Anche dalla deformata si nota l’assenza dell’azione dei colonnati sulla
facciata (figura 6.37). Il profilo infatti non mostra punti di flesso come era
invece in figura 6.16 o 6.17.
FIGURA 6.37– deformata ingrandita di 200 volte
Interessante è anche il diagramma carico-spostamento ottenuto (figura 6.38).
La linea rossa, che segna il valore del moltiplicatore di collasso ottenuto
attraverso l’analisi limite cinematica per la configurazione di collasso di
figura 3.5 o di figura 3.8, si riferisce ad una configurazione diversa da quella
del meccanismo che si attiva secondo la figura 6.36, meccanismo che, come
si vede, prevede una rottura della muratura al centro della facciata, secondo il
meccanismo riportato dall’abaco dei meccanismi (figura 6.39).
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analisi limite
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FIGURA 6.38 – diagramma carico-spostamento
FIGURA 6.39– meccanismo n. 2 dall’abaco dei meccanismi di collasso
Il valore ottenuto dall’analisi limite è stato rappresentato nello stesso grafico
per sottolinearne l’uguaglianza col valore ottenuto dall’analisi agli elementi
finiti.
Riportiamo infine un diagramma (figura 6.40) di confronto fra le tre
configurazioni analizzate con ABAQUS.
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FIGURA 6.40– diagramma carico-spostamento per i tre modelli analizzati
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VI.5  Alcune considerazioni finali
Sono stati esaminati più casi di meccanismo di collasso che si possono
instaurare per quanto riguarda la facciata.
Si è visto che il meccanismo che si instaura per primo è quello che coinvolge
la parte centrale e superiore della facciata. Il cinematismo dei colonnati si
attiva dopo quello della facciata: il colonnato infatti presenta un
moltiplicatore dell’ordine di 0,25÷0.30, mentre la facciata ancorata alle sole
pareti laterali presenta un moltiplicatore di valore intorno allo 0,175.
Il meccanismo di ribaltamento completo della facciata, inoltre, non è
attivabile, se l’ammorsamento alle pareti laterali è effettivamente buono,.
È stato tuttavia utile studiare anche questo caso, il cui comportamento è noto,
al fine di settare i parametri richiesti da ABAQUS, cosa, quest’ultima, molto
importante nell’utilizzo di un programma agli elementi finiti applicato in
particolare ad un materiale come la muratura.
Si può affermare che l’uso di un codice di calcolo agli elementi finiti in grado
di condurre analisi non-lineari si è dimostrato molto utile accompagnato al
calcolo manuale e alle considerazioni a cui si giunge in base alla conoscenza
dello stato del manufatto (quadro fessurativo, condizioni e caratteristiche del
materiale, etc.) e della sua vita storica.
Ha infatti confermato i risultati già ottenuti e permesso di ottenere
informazioni fondamentali riguardo al funzionamento strutturale dei singoli
elementi, cosa molto importante in vista di eventuali interventi di
ristrutturazione o miglioramento sismico.
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